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Die klassischen analytischen Berechnungsverfahren 
in der Geotechnik sind zwar nach wie vor die Basis 
für die Bemessung und für die normativ geforderten 
Nachweise. In vielen Fällen sind sie jedoch nicht aus-
reichend, um den Bauablauf optimal zu gestalten. Die 
dafür erforderlichen Informationen liefern numerische 
Verfahren, die zu verbessern und weiterzuentwickeln 
eine unverzichtbare Aufgabe geworden ist. Diesem 
Ziel widmen sich die alle zwei Jahre stattfindenden 
Kolloquien zum Thema „Numerische Methoden in der 
Geotechnik“, die gemeinsam von dem Institut für Geo-
technik und Baubetrieb der TU Hamburg-Harburg, dem 
Arbeitskreis 1.6 „Numerik in der Geotechnik“ der Deut-
schen Gesellschaft für Geotechnik und der Bundesan-
stalt für Wasserbau veranstaltet werden.
In den aktuellen Vorträgen werden Überlegungen ange-
stellt, wie sich Sicherheitsfaktoren mit Finite-Elemente-
Simulationen ermitteln lassen, wie Nachweise geführt 
werden können, wenn konventionelle Nachweise nicht 
mehr ausreichen, oder mit welcher Methode sich für die 
Bemessung horizontal belasteter Pfahlkonstruktionen 
erforderliche Last-Verschiebungsansätze erhalten las-
sen.
Numerische Verfahren können auch Auskunft geben 
über die Wechselwirkungen im Nahfeld eines Bauteils, 
zum Beispiel bei Geogittern, bei der Spundwandeindrin-
gung, bei Bodenverbesserungen durch Rütteldruckver-
dichtung oder bei der Herstellung von Verpressankern. 
Ferner lassen sich Spannungs- und Verformungsvor-
gänge bei komplexen Randbedingungen, wie z.  B. 
die Berücksichtigung der Kompressibilität des Grund-
wassers infolge des Gasgehaltes oder von Sandein-
lagerungen in weicheren Schichten nur numerisch er-
mitteln. Unverzichtbar sind numerische Verfahren zur 
Ermittlung der gegenseitigen Einflüsse beim Bauen im 
Bestand bzw. in unmittelbarer Nähe von bestehenden 
Editorial
Bauwerken. Beispiele hierfür sind die Baumaßnahmen 
am Bahnknoten in Stuttgart oder die Planungen für eine 
Baugrube in direkter Nachbarschaft zum Schiffshebe-
werk Lüneburg.
Neben der stetigen Verbesserung der vorhandenen 
Programmsysteme und der Ausweitung ihrer Anwen-
dungsmöglichkeiten sind auch Neuentwicklungen im 
Gange, die numerische Simulationen auch dort ermög-
lichen, wo bisher Grenzen gesetzt waren. Dies gilt ins-
besondere für die sog. netzfreien Verfahren: "Material 
Point Method“ (MPM) und "Smoothed Particles Hydro-
dynamics“ (SPH), die in der Geotechnik insbesondere 
die Abbildung von Vorgängen ermöglichen, die mit 
großen Verformungen verbunden sind. Hier sind erste 
Erfolge zu verzeichnen, aber es ist auch noch viel Ent-
wicklungsarbeit zu leisten.
Das vorliegende Heft 98 der wissenschaftlichen Pu-
blikationsreihe BAWMitteilungen fasst die Vorträge 
zusammen, die anlässlich des Kolloquiums am 1. und 
2. Oktober 2015 in der Bundesanstalt für Wasserbau 
in Karlsruhe gehalten wurden. Mit den Beiträgen wird 
ein Einblick in die Vielfalt der numerischen Methoden 
in der Geotechnik gegeben, ohne auch nur annähernd 
vollständig sein zu können. Gerade deshalb ist der kon-
tinuierliche Erfahrungsaustausch der Anwender we-
sentlich für das Verständnis und die Weiterentwicklung 
dieser Methoden. Mit den regelmäßig stattfindenden 
Kolloquien wird hierfür ein optimales Forum geschaffen.
Karlsruhe, im Oktober 2015
Prof. Dr.-Ing. Christoph Heinzelmann
Leiter der Bundesanstalt für Wasserbau

7BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Ermittlung von Sicherheitsfaktoren mit der FE-Methode durch 
Reduktion der Scherfestigkeitsparameter – Neue Erkenntnisse
Calculation of Safety Factors by means of Finite Element 
Strength Reduction Techniques – Recent Developments
Prof. Dr.-Ing. Helmut F. Schweiger, Dr. techn. F. Tschuchnigg, Institut für Boden-
mechanik und Grundbau, Technische Universität Graz 
Zur Beurteilung der Standfestigkeit von Böschungen, 
Hängen und Dämmen werden in der Praxis vorwie-
gend Lamellenverfahren eingesetzt. Bedingt durch die 
zunehmende Anwendung numerischer Methoden zur 
Beurteilung der Gebrauchstauglichkeit geotechnischer 
Strukturen kommen jedoch vermehrt Verfahren basie-
rend auf Finite-Elemente-Methoden zur Beurteilung des 
Sicherheitsniveaus zur Anwendung. Obwohl im Allge-
meinen ähnliche Ergebnisse wie mit Lamellenverfahren 
erzielt werden, können sich in bestimmten Fällen deut-
liche Unterschiede ergeben. Einige dieser Sonderfälle 
werden in diesem Beitrag behandelt.
Limit equilibrium methods are still widely used in prac-
tice to assess the stability of slopes and embank-
ments. However, numerical methods are increasingly 
being used to analyse the working load conditions of 
geotechnical structures and thus there is a tendency 
to apply finite element techniques to calculate safety 
factors as well. In general, similar results are achieved 
with both methods but significant differences may be 
observed in certain cases. Some of those cases are ad-
dressed in this paper.
1 Einleitung
Introduction
In der geotechnischen Praxis werden zur Beurteilung 
der Standsicherheit von Böschungen, Hängen und 
Dämmen vorwiegend Grenzgleichgewichtsmethoden, 
wie etwa Lamellenverfahren (z. B. Janbu (1954), Bishop 
(1955), Morgenstern und Price (1965)), angewendet und 
es liegen daher jahrzehntelange Erfahrungen vor. 
Mit dem vermehrten Einsatz von numerischen Metho-
den zur Berechnung von Verformungen und Spannun-
gen im Gebrauchszustand kommen jedoch numerische 
Verfahren, wie Finite-Elemente- oder Finite-Differen-
zen-Methoden, auch zunehmend zur Beurteilung der 
Tragfähigkeit bzw. Standsicherheit zur Anwendung, mit 
dem Vorteil gegenüber Grenzgleichgewichtsmetho-
den, dass die Versagensform nicht a priori festgelegt 
werden muss, sondern sich aus der Berechnung ergibt. 
Meist geschieht dies in Form einer sogenannten Fes-
tigkeitsreduktion, d. h. nach einer Berechnung mit cha-
rakteristischen Festigkeitsparametern werden diese in 
einer automatischen Prozedur solange schrittweise ab-
gemindert, bis (numerisch) kein Gleichgewichtszustand 
errechnet werden kann (z. B. Brinkgreve und Bakker 
(1991), Empfehlungen des Arbeitskreises Numerik in der 










Die so ermittelten Sicherheitsfaktoren sind im Allge-
meinen gut mit den aus Lamellenverfahren ermittelten 
vergleichbar (z. B. Cheng et al. 2007). Unter gewissen 
Voraussetzungen können sich jedoch auch beträchtli-
che Unterschiede ergeben. Einige dieser Fälle sollen in 
diesem Beitrag behandelt werden. Es ist auch zu be-
achten, dass Lamellenverfahren keine rigorosen Lösun-
gen im Sinne der Plastizitätstheoreme darstellen und 
daher als Referenzlösung nur bedingt geeignet sind. 
Aus diesem Grund wird zu Beginn ein kurzer Vergleich 
von Festigkeitsreduktionsmethoden und Kollapstheore-
men präsentiert.
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2 Vergleich Limit Analysis –  
Festigkeitsreduktion
Comparison limit analysis – strength 
reduction technique
Wie erwähnt stellen Ergebnisse von Berechnungen 
mit Lamellenverfahren keine rigorosen Lösungen im 
Sinne von Kollapstheoremen dar und sind daher zum 
Nachweis, dass numerische Methoden, die auf einer 
schrittweisen Reduktion der Festigkeitsparameter beru-
hen, korrekte Ergebnisse liefern, nur bedingt geeignet. 
Dieser Nachweis ist jedoch für die in diesem Beitrag 
angesprochenen Sonderfälle von Bedeutung, daher 
wird an dieser Stelle ein kurzer Auszug aus Vergleichs-
berechnungen präsentiert, in denen Finite-Elemente-
Berechnungen mit Festigkeitsreduktion (in der Folge 
mit SRFEA „strength reduction finite element analyis“ 
bezeichnet) und Finite Element Limit Analysis (in der 
Folge als FELA bezeichnet) verglichen wurden. Es wird 
festgehalten, dass FELA rigorose Lösungen im Sinne 
der Schrankentheoreme (obere und untere Schranke) 
liefern und daher als Referenzlösung geeignet sind. 
Die hier durchgeführten Berechnungen basieren auf 
den Grundlagen, wie z. B. in Sloan (2013) beschrieben, 
und grenzen die exakte Lösung durch Ermittlung einer 
oberen und unteren Schranke ein, d.  h. es kann die 
Fehlertoleranz gegenüber der exakten Lösung ermit-
telt werden. Ein Nachteil der Methode liegt darin, dass 
nur eine assoziierte Fließregel verwendet werden kann. 
Dieser Aspekt wird im letzten Teil des Beitrages noch 
näher beleuchtet. Ein Mohr-Coulomb’sches Bruchkrite-
rium wird vorausgesetzt.
Betrachtet wird eine Böschung wie in Bild 1 dargestellt. 
Die Neigung der Böschung wird variiert und der Sicher-
heitsfaktor für zwei Parameterkombinationen, die in 
Tabelle 1 aufgelistet sind, berechnet. Das FE-Netz für 
SRFEA besteht aus ca. 1.500 15-knotigen Elementen, 
das Netz für FELA wird adaptiv verfeinert. Die Ergebnis-
se sind in Bild 2 zusammengefasst. 
Es zeigt sich erstens, dass die Unterschiede in SRFEA- 
und FELA-Ergebnissen vernachlässigbar sind, und zwei- 
tens, dass die Fließregel (assoziiert oder nicht assozi-
iert) in diesem Beispiel nur einen geringen Einfluss auf 
das Ergebnis hat (kann nur mit SRFEA durchgeführt 
werden). Die sich ergebenden Bruchmechanismen sind 
ebenfalls identisch. Es kann daher der Schluss gezogen 
werden, dass mit SRFEA eine sehr gute Abschätzung 
des Sicherheitsniveaus von Böschungen möglich ist. 
Voraussetzungen sind allerdings relative feine Netze 
und enge Genauigkeits- bzw. Abbruchkriterien im nicht-
linearen Iterationsprozess. Eine detaillierte Beschrei-
bung der durchgeführten Vergleichsberechnungen ist 
in Tschuchnigg et al. (2015) zu finden.
Material Material Set 1 Material Set 2
Einheit nicht assoziiert assoziiert nicht assoziiert assoziiert 
E´ [kPa] 40 000 40 000 20 000 20 000
n´ [-] 0,3 0,3 0,3 0,3
c´ [kPa] 0 0 20,0 20,0
j´ [°] 35,0 35,0 25,0 25,0
y´ [°] 0 35,0 0 25,0
Tabelle 1: Materialkennwerte für Stabilitätsberechnungen
Table 1: Material sets for slope stability analysis
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Bild 1: FE-Netz für homogene Böschung für SRFEA (αs = 45°)
Figure 1: Mesh properties of the homogeneous slope model for SRFEA (αs = 45°)
Bild 2: Vergleich der errechneten SF von SRFEA und FELA
Figure 2: Comparison of calculated FoS from SRFEA and FELA
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3 Vergleich Lamellenverfahren –  
Festigkeitsreduktion
Comparison methods of slices – 
strength reduction technique
In diesem Abschnitt sollen einige Sonderfälle betrach-
tet werden, in denen Grenzgleichgewichtsbetrachtun-
gen (in der Folge als „limit equilibrium analysis“ LEA be-
zeichnet) im Rahmen von Lamellenverfahren und SRFEA 
deutliche Unterschiede im berechneten Sicherheitsfak-
tor ergeben. Betrachtet wird eine homogene Böschung, 
wobei Böschungsneigungen α
s
 zwischen 15° und 65° 
untersucht werden (Bild 3). 
Wiederum werden zwei unterschiedliche Böden (mit 
bzw. ohne Kohäsion) betrachtet, wobei die Festigkeits-
parameter variiert werden. Nicht variiert werden Bo-
denwichte (g = 20 kN/m3), E-Modul (E = 10.000 kPa) und 
Poissonzahl (n = 0,3). Zuerst wird eine Böschung mit der 
Neigung 1 : 2 (α
s
 = 63,4°) betrachtet. Der Reibungswinkel 
j′ wird zwischen 15° und 50° variiert und die Kohäsion 
so gewählt, dass sich mit dem Lamellenverfahren nach 
Morgenstern und Price (1965) ein Sicherheitsfaktor von 
ca. 1,3 ergibt. An dieser Stelle wird festgehalten, dass in 
dieser Parameterstudie mit Absicht auch grenzwertige 
bzw. aus bodenmechanischer Sicht wenig realistische 
Grenzwerte (z. B. j′ = 50° und y′ = 0°) betrachtet wur-
den, um Tendenzen klar aufzeigen zu können.  Werden 
mit diesen Festigkeitsparametern FE-Berechnungen 
mit schrittweiser Reduktion der Scherparameter mit An-
nahme von assoziierten (j′ = y′) bzw. nicht assoziierten 
(y′ = 0) Fließregeln durchgeführt, ergibt sich das in Ta-
belle 2 zusammengefasste Bild. 
Bild 3: Böschungsgeometrie für Vergleich mit Lamellen-
verfahren (LEA)
Figure 3: Geometry of homogeneous slope model for com-
parison with LEA
Für hohe Reibungswinkel und geringe Kohäsionswer-
te ergeben Lamellenverfahren und assoziierte SRFEA 
vergleichbare Sicherheitsfaktoren. Die Berechnungen 
mit nicht assoziierter Fließregel ergeben jedoch deut-
lich niedrigere Werte, d. h. die Ergebnisse aus den La-
mellenverfahren liegen auf der unsicheren Seite, wenn 
man davon ausgeht, dass eine assoziierte Fließregel 
das Dilatanzverhalten überschätzt und daher die Er-
gebnisse aus der nicht assoziierten Berechnung reali-
tätsnäher einzustufen sind, wenn auch nochmals betont 
werden muss, dass in diesen Fällen (hohe Reibungswin-
kel) ein Dilatanzwinkel von y′ = 0 als sehr konservative 
Annahme gelten kann. Darauf wird im letzten Abschnitt 
dieses Beitrages nochmals eingegangen. Bei geringen 
Reibungswinkeln und hohen Kohäsionswerten ergeben 
sich ebenfalls gravierende Unterschiede, wiederum mit 
durchwegs geringeren Sicherheitsfaktoren aus SRFEA, 
wobei die Fließregel in diesen Fällen erwartungsgemäß 
eine untergeordnete Rolle spielt. Die Gründe dafür lie-
gen in den unterschiedlichen Spannungsverteilungen 
in der Bruchfläche wie im Folgenden für den Extremfall 
„undrainiert“ gezeigt wird.
Es wird das Bruchkriterium nach Tresca (j′ = 0) für to-
tale Spannungen angewendet. Die Böschungsnei-
gung α
s
 beträgt 65°. Die Ergebnisse sind in Tabelle 3 
zusammengefasst und die nicht vernachlässigbaren 
Unterschiede in den Sicherheitsfaktoren, die mit LEA 
und SRFEA ermittelt werden, sind auf Unterschiede in 
der Spannungsverteilung entlang der Versagensfläche, 
wie in Bild 4 dargestellt, zurückzuführen. In der FE-Be-
rechnung ergibt sich im oberen Teil der Versagensflä-










15 33,0 1,30 1,13 1,11
30 23,0 1,31 1,23 1,14
40 16,0 1,29 1,26 1,11
50 9,5 1,31 1,29 1,06
Tabelle 2: Vergleich von errechneten Sicherheitsfaktoren 
mit LEA und SRFEA 
Table 2: Comparison of FoS values obtained with LEA 
and SRFEA
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diesem Bereich „tension cut-off Punkte“ auftreten (sie-
he Bild 5) und damit eine Reduktion der rückhaltenden 
Kräfte. Werden in der FE-Berechnung Zugspannungen 
zugelassen, so ergeben sich wiederum ähnliche Sicher-
heitsfaktoren wie beim Lamellenverfahren. Dies ist in 
Bild 6 veranschaulicht, wo die Sicherheitsfaktoren für 
die Fälle „Zugspannungen erlaubt“ und „Zugspannun-
gen nicht erlaubt“ für unterschiedliche Werte der un-
drainierten Scherfestigkeit dargestellt sind. Zusätzlich 
sind Ergebnisse aus FELA dargestellt, die wiederum 
eine ausgezeichnete Übereinstimmung mit SRFEA auf-
weisen. Der Vollständigkeit halber sei erwähnt, dass bei 
Annahme eines entsprechenden Zugrisses in der LEA 
ebenfalls geringere Sicherheiten errechnet werden und 
damit wieder eine Vergleichbarkeit mit SRFEA gegeben 
ist. Das Problem liegt natürlich darin, dass bei Lamel-
lenverfahren die Tiefe des Zugrisses vorgegeben, d. h. 
abgeschätzt werden muss, während sich bei FE-Be-
rechnungen mit „tension cut-off = 0“ die entsprechende 
Spannungsverteilung in der Versagensfläche aus der 
Berechnung ergibt. Dies und die bereits erwähnte Tat-
sache, dass bei Anwendung numerischer Verfahren der 
Versagensmechanismus nicht a priori vorgegeben wer-
den muss, sondern ein Berechnungsergebnis darstellt, 
können als, in manchen Fällen entscheidender, Vorteil 
dieser Verfahren hinsichtlich realitätsnäherer Ergebnis-
se angesehen werden.
Festigkeit SF [-] ∆SF [%]
αS c′ [kPa] LEA SRFEA
65
45 1,14 0,98 14,0
50 1,26 1,09 13,5
75 1,89 1,64 13,2
Tabelle 3: Vergleich von errechneten SF für Tresca Kriteri-
um  (j′=0, α
s
 = 65°)
Table 3: Comparison of FoS for Tresca-type material 
(j′=0, αs = 65°)
Bild 4: Schubspannungsverteilung entlang Versagensfläche
Figure 4: Shear stress distribution along slip surface
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Bild 5: Plastische Punkte aus SRFEA nach Festigkeitsreduktion
Figure 5: Plastic points obtained in SRFEA after strength-reduction
Bild 6: Einfluss von Zugspannungen (Vergleich LEA – SRFEA – FELA)
Figure 6: Influence of tensile stresses (LEA vs SRFEA vs FELA)
13BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Schweiger / Tschuchnigg: Ermittlung von Sicherheitsfaktoren mit der FE-Methode durch Reduktion der Scherfestigkeitsparameter ...
4 Einfluss der Fließregel bei SRFEA
Influence of flow rule in SRFEA
In den vorangegangenen Abschnitten wurden die Vortei-
le einer Ermittlung der Standsicherheit von Böschungen 
mit Hilfe der Finite-Elemente-Methode mit schrittweiser 
Reduktion der Scherfestigkeit gegenüber einfachen La-
mellenverfahren dargelegt und auch bewiesen, dass bei 
gleichen Voraussetzungen eine ausgezeichnete Über-
einstimmung mit Ergebnissen numerischer „limit analy-
sis“ erzielt wird, wobei bei letzteren Methoden eine as-
soziierte Fließregel vorausgesetzt werden muss. Dies ist 
nicht der Fall bei SRFEA, und damit ein Vorteil, jedoch 
können bei großen Unterschieden von j′ und y′ nu-
merische Probleme, z. B. starke Oszillationen in den Er-
gebnissen, auftreten, die eine verlässliche Bestimmung 
des Sicherheitsfaktors erschweren können. Als Beispiel 
kann Bild 7 dienen. Für die dargestellte Böschung (Nei-
gung 45°) wurden j′ = 45° und c‘ = 6 kPa angenommen 
und Berechnungen mit variierendem Dilatanzwinkel y′ 
= 0°, 5°, 10°, 15° und 45° durchgeführt. Es ist klar ersicht-
lich, dass für geringe Dilatanzwinkel (y′ = 0°, 5°) keine 
stabilen Ergebnisse erhalten werden und eine korrek-
te Abschätzung des Sicherheitsfaktors schwierig bleibt. 
Ähnliches wird von Nordal (2008) berichtet, der nicht 
assoziierte FE-Berechnungen für Erddruckprobleme 
untersuchte. Der Grund für die numerischen Probleme 
liegt darin, dass bei nicht assoziierter Plastizität kein ein-
deutiger Versagensmechanismus erhalten wird, wie aus 
Bild 8, in dem der Versagensmechanismus an ausge-
wählten Iterationsschritten (Steps) dargestellt ist, hervor-
geht. Für höhere Werte von y′ sind keine numerischen 
Probleme zu erkennen, ein Einfluss auf den errechneten 
Sicherheitsfaktor ist jedoch gegeben. Zu beachten ist 
auch, dass die Netzabhängigkeit bei Anwendung nicht 
assoziierter Fließregel deutlich ausgeprägter ist als bei 
assoziierter Fließregel (Tschuchnigg et al., accepted).
Eine Möglichkeit, numerische Probleme zufolge nicht 
assoziierter Fließregeln zu umgehen, wurde von Davis 
(1968) veröffentlicht. Er schlägt eine Abminderung von 
Reibungswinkel und Kohäsion in Kombination mit einer 
assoziierten Fließregel vor:
Bild 7: Beispiel zur Untersuchung des Einflusses der Fließregel (SRFEA)
Figure 7: Example of investigating the influence of the flow rule (SRFEA)
Bild 8: Wechselnder Versagensmechanismus während Iterationsprozess (SRFEA)
Figure 8: Varying failure mechanism during iteration (SRFEA)
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´* cc ⋅= β  (2)







Diese Vorgangsweise wird auch bei der Anwendung 
von FELA, die assoziierte Fließregeln voraussetzt, dis-
kutiert (Sloan, 2013) und kann zu befriedigenden Ergeb-
nissen führen, wenn eine Lösung für die Tragfähigkeit 
einer geotechnischen Struktur durch Ermittlung einer 
Maximallast für charakteristische Festigkeitsparameter 
gesucht wird. In den hier diskutierten Beispielen von 
Böschungen, wo der Grenzzustand durch Abminderung 
der Festigkeit erreicht wird, ergibt dieser Ansatz mit 
konstantem Abminderungsfaktor ß jedoch sehr konser-
vative Ergebnisse (Tschuchnigg et al., 2015). Eine Modi-
fikation dieses Ansatzes, in der der Abminderungsfak-
tor ß in jedem Abminderungsschritt neu berechnet und 
auch der Dilatanzwinkel schrittweise abgemindert wird, 
wird in Tschuchnigg et al. (accepted) vorgestellt. Mit die-
sem Ansatz werden einerseits wieder vergleichbare Er-
gebnisse zwischen FELA und nicht assoziierter SRFEA 
erhalten, andererseits können numerische Probleme in 
nicht assoziierter SRFEA vermieden werden. Exempla-
risch sind in Tabelle 4 die errechneten Sicherheitsfakto-
ren für die in Bild 7 gezeigte Böschung für verschiede-
ne Dilatanzwinkel gegenübergestellt. 
Es zeigt sich, dass die nicht assoziierte und die asso-
ziierte Berechnung mit dem modifizierten Davis-Ansatz 
(SRFEA) ähnliche Ergebnisse liefern, wobei die in den 
meisten Programmsystemen implementierte „Standard-
methode“ mit nicht assoziierter Fließregel und während 
der Festigkeitsreduktion konstant gehaltenem Dilatanz-
winkel etwas auf der unsicheren Seite liegt (Vergleich 
Spalte 2 mit Spalte 3 in Tabelle 4). Die FELA-Ergebnisse, 
ebenfalls mit modifiziertem Ansatz (Spalte 4 in Tabel-




Die Beurteilung der Stabilität von Böschungen erfolgt 
in der geotechnischen Praxis meist mit Hilfe von Grenz-
gleichgewichtsbetrachtungen (vorwiegend Lamellen-
verfahren). Zunehmend werden jedoch numerische 
Verfahren mit automatisierter Steifigkeitsreduktion zur 
Beurteilung der Standsicherheit geotechnischer Struk-
turen herangezogen. Diese Verfahren weisen den Vor-
teil auf, dass die Form des Versagensmechanismus ein 
Berechnungsergebnis ist und nicht a priori angenom-
men werden muss. In diesem Beitrag wurde gezeigt, 
dass diese Verfahren bei gleichen Annahmen vergleich-
bare Ergebnisse liefern wie Berechnungen, die auf Kol-
lapstheoremen der Plastizitätstheorie („limit analysis“) 
beruhen, mit dem Vorteil gegenüber letzteren Metho-
den, dass auch nicht assoziierte Plastizität berücksich-
tigt werden kann. Diese können jedoch zu numerischen 
Problemen führen, die eine Interpretation der Ergeb-
nisse schwierig machen können. Dies tritt aber nur bei 
sehr hohen Reibungswinkeln und geringen Dilatanz-
winkeln auf. Eine Modifikation des Ansatzes von Davis 
(1968) kann dieses Problem weitgehend lösen. Weiters 
konnte gezeigt werden, dass unter gewissen Voraus-
setzungen Grenzgleichgewichtsbetrachtungen mit La-
mellenverfahren zu nicht konservativen Ergebnissen 
führen können, was der häufig publizierten Meinung 
widerspricht, dass errechnete Sicherheitsfaktoren aus 









0 1,24 1,24 1,165
5° 1,315 1,29 1,24
10 1,36 1,32 1,31
15 1,42 1,38 1,36
Tabelle 4: Vergleich FELA – SRFEA mit modifiziertem Ansatz 
von Davis 
Table 4: Comparison of FELA and SRFEA with modified 
Davis approach
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Standsicherheitsnachweis für Lehnenviadukte und 
Stützmauern an Berghängen
Stability Analysis for Supporting Structures and Retaining Walls 
on Steep Slopes
Dr. sc. techn. Jörg-Martin Hohberg, IUB Engineering AG, Bern
Im Gebirge ist der Felshorizont in der Regel durch Ver-
witterungsschutt oder glaziale Seitenmoränen mit bis 
zu mehreren Metern Mächtigkeit überlagert. Straßen-
einschnitte in steilem Gelände bedingen recht hohe 
Stützkonstruktionen (hang- oder talseitig), die meist auf 
Fels gegründet werden können (z. B. mit Pfählung), aber 
erhöhtem Hangdruck ausgesetzt sind. Die erforderli-
chen Stützbauwerke werden grundsätzlich mit Grenz-
gleichgewichtsverfahren berechnet, vereinzelt kann 
jedoch die Finite-Element-Methode (FEM) zum Einsatz 
kommen, sofern sich damit der Versagensmechanis-
mus besser beurteilen lässt. 
Der vorliegende Beitrag zeigt die zweidimensiona-
le Modellierung konkreter Sanierungsprojekte – eine 
hangseitige, zweistufige Stützmauer und eine Straßen-
verbreiterung auf einem Lehnenviadukt – und diskutiert 
an ihnen die unterschiedliche Anwendung des Teilsi-
cherheitskonzepts (inkl. Modellfaktor). Bei der Beurtei-
lung des Spannungszustands im Gehängeschutt spielt 
die Simulation des In-situ-Zustands und von Anschütt-
vorgängen eine erhebliche Rolle, wobei wegen des 
labilen Gleichgewichts an steilen Hängen numerische 
Probleme auftreten, für die Lösungsmöglichkeiten vor-
gestellt werden.
In the mountains the rock surface is typically overlain 
by loose debris due to weathering or by lateral moraine 
deposits several metres thick. Building roads in steep 
hillsides entails deep cuts with high retaining walls or 
cantilevering structures downhill, both of which can be 
founded on competent rock (e.g. on piles) but are sub-
jected to high lateral pressure. The supporting struc-
tures are usually dimensioned with limit equilibrium 
methods, but in some cases the use of the Finite Ele-
ment Method (FEM) may be justified if it yields a better 
understanding of the failure mechanism. 
The following paper presents the two-dimensional 
modelling of actual rehabilitation projects – a double 
retaining wall uphill and the widening of a road on a 
structure leaning against the hillside – and discusses 
pertinent questions of how to apply the concept of 
partial safety factors (incl. the model factor). Assessing 
the stress state in the loose overburden requires an 
adequate simulation of the in-situ state and of back-
fill sequences, the analysis of steep slopes posing 




Wessen Ferienroute einen der Alpenübergänge in Öster-
reich, in der Schweiz oder in Frankreich tangiert, der weiß, 
dass seitliche Hanganschnitte im alpinen Raum eine sehr 
häufige Erscheinung sind. Insbesondere Motorradfahrer 
erfreuen sich kurvenreicher Passstraßen, von denen ei-
nige im Hinblick  auf ihr touristisches Potenzial bewusst 
ästhetisch angelegt wurden und deren Erscheinungs-
bild teilweise denkmalgeschützt ist. Dies betrifft gerade 
auch die Stützmauern im Hinblick auf einen bestimmten 
verwendeten Naturstein und das Fugenbild. Die Susten-
passstraße zwischen den Kantonen Bern und Uri, aber 
auch viele Bündner Straßen, gehören dazu, Bild 1.
Wegen des dichter werdenden Schwerverkehrs (40- 
Tonnen-LKWs) und vieler Reisebusse, deren Kreuzung 
den Langsamverkehr gefährden, ist vielerorts eine 
örtliche Begradigung und Verbreiterung bestehender 
Hauptverbindungsstraßen nötig. Bisher wurde von 2,50 
m Breite für Lastwagen und 1,80 m Breite für PKWs aus-
gegangen, die aber im Off-Roader-Zeitalter bereits wie-
der überholt sind (VSS 2010). Bild 2 zeigt beispielhaft 
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die Begegnungssituation an einer Bergstraße, die bis-
her noch häufig nur 6 m breit sind und auf 8 m bis 9 m 
Breite ausgebaut werden müssen ( je nach Breite der 
Entwässerungsrinne und des Kurvenzuschlags).
Bei direkt anstehendem Fels bietet sich eine bergsei-
tige Verbreiterung an (fallweise mit zusätzlicher Ver-
nagelung); in Lockergesteinshängen werden jedoch 
die Stützmauern unschön hoch, sodass eine talseitige 
Verbreiterung bevorzugt wird, die je nach Situation als 
Kragplatte auf der vorhandenen Stützmauer aufliegt 
oder als „Lehnenviadukt“ auf Bohrpfählen, Mikropfahl-
böcken, Querscheiben oder Fertigteilstützen separat 
gegründet wird (Bild 3). 
Bild 1: Historische Stützmauern im Alpenraum  
(TBA-GR 2012)
Figure 1: Historical natural stone walls in the Alps
Bild 2: Normalprofil für die Kreuzung mit Langsamverkehr 
Figure 2: Typical clearance for passing traffic incl. bicycles
Bild 3: Beispiel eines Lehnenviadukts im Bau  
(TBA-GR, 2010)
Figure 3: Example of a half-side viaduct under construction
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1.1 Verkehrslasten
Traffic loads
Für die Überprüfung bestehender Tragwerke erschien 
in der Schweiz eine neue Gruppe von Erhaltungsnor-
men (Reihe SIA 269), die auch eine für die Geotechnik 
einschließt (SIA 269/7:2011). Neben nützlichen Über-
sichten zur Entwicklung von Tragelementen (z. B. Pfähle 
und vorgespannte Anker) enthält das Normblatt für Ein-
wirkungen (SIA 269/1:2011) u. a. tiefere Gleichzeitigkeits-
beiwerte α
Q,act
 etc. für Straßenverkehrslasten. Zu beach-
ten ist allerdings, dass bei einer Straßenverbreiterung 
die höheren Beiwerte für Neubauten (SIA 261:2014) an-
zuwenden sind.
Stützmauern zählen wie Brücken ebenfalls zu den 
Kunstbauten. Auf sie ist ein eskalierendes Vorgehen 
anwendbar, das von der Aktualisierung der Quer-
schnitts- und Baustoffkennwerte über die Berücksichti-
gung plastischer Schnittkraftermittlung und verfeinerter 
Widerstandsmodelle bis zu probabilistischen Nachwei-
sen reicht (ASTRA 2012). Der Einsatz Finiter-Element-
Methoden ist darin nicht gesondert geregelt, aber es 
sind z. B. kinematische Methoden für Bruchmechanis-
men erwähnt.
1.2 Bemessung mit Teilsicherheitsbeiwerten
Dimensioning with partial safety factors
Erddruck wird in der Regel auf Basis charakteristischer 
Bodenkennwerte ermittelt und als Auswirkung auf die 
Stützmauer mit einem Teilsicherheitsbeiwert beauf-
schlagt. Zusätzlich wären Teilsicherheitsbeiwerte für 
geometrische Größen a
d
 wie z. B. Hangneigungen zu 
berücksichtigen, die jedoch bei geodätisch ermitteltem 
Geländemodell zu 1 gesetzt werden können. Der Be-



























 als repräsentativer Einwirkung aus dem Bau-
grund und g
F
 = 1,35 (ständig) bzw. g
F
 = 1,5 (veränderliche 
Auflast). Der Erddruck darf dabei für den Grenzzustand 
GZ Typ 2 – Versagen des Tragwerks – mit charakte-
ristischen geotechnischen Größen gerechnet werden 
(g
m
 = 1,0), sofern die Baugrund-Bauwerks-Interaktion ver-
nachlässigbar ist. In der Praxis wird für verdichtete Hin-
terfüllungen der Mittelwert aus aktivem Erddruck und 
Ruhedruck (sog. „erhöhter aktiver Erddruck“) angesetzt; 
dies gilt auch für Hangneigungen β > ½ j′ [Ziff. 12.4.3.3]. 
Dabei wird gerne vergessen, dass der Wandreibungs-




 ≠ ⅔ j′
k
 anzusetzen ist 
[Ziff. 12.4.2.2]. 
Interessant ist der Partialfaktor g
S
, der die Unschärfe des 
Berechnungsmodells abdecken soll, aber für analytisch 
ermittelten Erddruck stets zu 1 angenommen wird. Wer-
den die Auswirkungen E jedoch mit der Methode der 
Finiten Elemente (FEM) ermittelt, so fordert die Schwei-
zer Geotechniknorm (SIA 267:2013) ausdrücklich g
S
 = 1,2 
[Ziff. 5.1.2]. 
Während die klassische Erddrucktheorie von starr-
ideal-plastischem Verhalten des Erdkörpers ausgeht, ist 
für die numerische Berechnung zusätzlich zu prüfen, ob 
der Verformungsmodul des Erdkörpers einen Einfluss 
auf die Erddrücke hat. Falls ein geringerer Verformungs-
modul zu höheren Schnittkräften im Tragwerk führt, ist 
dieser mit einem Partialfaktor g
E
 = 1,5 (bei Rückrechnung 
bestehender Bauwerke 1,3) zu reduzieren [Ziff. 5.3.2.5]. 
Dies ist z. B. bei Tagbautunneln als weichem System mit 
ausgeprägter Boden-Bauwerks-Interaktion der Fall (vgl. 
Hohberg 2011).
Für den Gleitnachweis (GZ Typ 3) sind die günstig wir-
kenden Eigenlasten mit g
G,inf
 abzumindern; dieser Wert 
beträgt für Stützmauern neu 1,0, kann aber für günstig 
wirkende Erdauflast auch tiefer liegen (0,8). Der Gleitwi-






















wobei für den Scherwiderstand X
d
 der Reibungswin-
kel um gj = 1,2 abzumindern ist; dieser Wert darf bei 
Rückrechnung – d.  h. unter Annahme eines labilen 
Gleichgewichts – bis 1,1 ermäßigt werden. Im Fall eines 
Anstellwinkels der Gründungssohle müsste dieser als 
unsichere geometrische Größe a
d
 behandelt werden.
Für ein mögliches Kippen der Stützmauer ist zu beach-
ten, dass der mechanisch-ideale Kippnachweis – Lage-
stabilität nach GZ Typ 1 – nur für relativ steifen und fes-
ten Fels gilt; in diesem Fall sind ständige ungünstige 
Einwirkungen mit g
F
 = 1,1 zu multiplizieren. Ansonsten 
wird das Versagen des Baugrundes in der Restdruckflä-
che maßgeblich. Oft wird in der Praxis die Einschnürung 
20 BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Hohberg: Standsicherheitsnachweis für Lehnenviadukte und Stützmauern an Berghängen
der Restdruckfläche begrenzt, indem die Aufstandsflä-
che nur bis maximal zur Mitte aufklaffen darf (mit g
F
 = 1,1). 
Ankerkräfte sind dabei mit ihrem minimalen Wert anzu-
setzen.
Für die talseitige Böschungsstabilität unter der Grün-
dung eines Lehnenviadukts gilt GZ Typ 3 – Standfestig-
keit des Geländes – unter Verwendung abgeminderter 
geotechnischer Kenngrößen. Eine etwaige Kohäsion 
ist dabei um g
c
 = 1,5 abzumindern; dieser Wert darf 




 auf der Einwirkungsseite soll der Wider-
standsbeiwert g
R
 = 1,0 ÷ 1,2 Unschärfen im Widerstands-
modell berücksichtigen. SIA 267 sagt dazu: „In modell-
mäßig schwer erfassbaren Fällen, bei vereinfachten 
Berechnungsmodellen, bei Baugrundwiderständen, die 
empfindlich auf Änderungen der Bemessungswerte re-
agieren, oder wenn mit der Berechnung ein Ergebnis 
auf der unsicheren Seite erwartet werden muss, ist für 
g
R
 ein Wert an der oberen Grenze anzunehmen“.
Wird der Bruchwiderstand losgelöst vom Tragwerksmo-









 = 1,4 die Modellunschärfe und den Sicherheits-
faktor für das Bemessungsniveau kombiniert und der 
Umrechnungsfaktor η dazu dienen soll, Abweichungen 
des repräsentativen (d. h. in dieser Bemessungssitu-
ation mobilisierbaren) Widerstands vom charakteristi-
schen Wert zu berücksichtigen, z. B. bei der Einführung 











1.3 Angaben zu geotechnischen Parametern
Indicative geotechnical parameters
Geologen sind konservative Menschen, für die ein Lo-
ckergestein a priori null Kohäsion aufweist. Mit solchen 
auf der sicheren Seite liegenden Annahmen lässt sich 
aber nicht erklären, warum manche Hänge in der Na-
tur noch stehen, d. h. kaum sichelförmige Anrisse in 
der Grasnarbe sichtbar sind. Entweder enthält der Ge-
hängeschutt Moränenmaterial mit größeren, sich inein-
ander verzahnenden Blöcken (Reibungswinkel bis 38° 
steigend), oder es ist über die Jahre doch eine gewisse 
Zementierung eingetreten, die 10 - 15 kPa Kohäsion ent-
sprechen mag. 
Im Beispiel des in Kap. 3 nachgerechneten Hangs er-
gaben sich aus geodätischen Geländeaufnahmen Bö-
schungsneigungen von 25° bis 35°, örtlich um die 40°. 
Als geotechnische Mittelwerte waren angegeben:









= {28°, 5 kPa, 10 MPa, 22 kN/m3}









= {32°, 5 kPa, 20 MPa, 22 kN/m3}.
Das heißt, in steileren Hangabschnitten sind bessere 
Werte plausibel, während in flacheren Abschnitten die 
tieferen Mittelwerte angenommen werden sollten.
Die Tiefe des Felshorizonts kann ebenfalls schwanken 
(z. B. bei sogenanntem Hakenwurf); zudem sind die 
oberen Felsschichten in der Regel verwittert, was ei-
nem Verlust der Kohäsion bei etwa gleich bleibendem 
Reibungswinkel entspricht (oft Trennflächen maßgeb-
lich). Für die Festigkeit der Kontaktfläche zwischen Fels 
und Gehängeschutt spielt es zudem eine Rolle, ob mit 
einer Durchnässung infolge ablaufenden Hangwassers 
gerechnet werden muss.
Die Kennwerte für eine Hinterfüllung werden typischer-
weise angegeben zu:









= {40°, 0 kPa, 40 MPa, 21 kN/m3}.
Die Güte der Verdichtung kann jedoch schwanken, wie 
auch der Winkel der inneren Reibung, etwa wenn Fels-
ausbruchsmaterial aus einem benachbarten Tunnel ver-
wendet wurde. Die Böschung im Bauzustand bzw. die 
Breite des Hinterfüllraumes muss meist aus plausiblen 
Böschungsneigungen geschätzt werden, sofern nicht 
noch alte Ausmaßpläne auffindbar sind.
Allfälliges Hangwasser kann durch nachträgliche Drai-
nagebohrungen abgeführt werden und spielt weniger 
eine Rolle. Eine große Unbekannte können hingegen 
Ankerstäbe sein, wie sie noch in den 70er Jahren als 
„Anschlusseisen“ in den Fels einzementiert wurden. 
21BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Hohberg: Standsicherheitsnachweis für Lehnenviadukte und Stützmauern an Berghängen
Falls sich diese als maßgeblich für die Kipp- und Gleitsi-
cherheit herausstellen, ist nicht nur ihr Zustand fraglich, 
sie wären nach heutigen Normen auch gar nicht als Per-
manentanker zulässig (Astra 2007). 
1.4 Rückrechnung aus labilem Gleich-
gewichtszustand 
Back-analysis from limit-state equilibrium
Wo keine Angaben bestehen oder die Angaben des 
Geologen zu überprüfen sind, wird ein bestehender 
Hang mit Software für Gleitkreisermittlung nach Krey/
Bishop oder Janbu rückgerechnet. Der repräsentati-
ve Winkel der internen Reibung gilt als ermittelt, wenn 
die Berechnung einen globalen Sicherheitsfaktor SF @ 
1,0 ausweist (meist ohne Überlegung zur Modell- 
unschärfe). 
Dies bedeutet, dass statistisch die Wahrscheinlichkeit 
eines Rutsches bei 50 % liegt, aber nicht unbedingt, 
dass ein Bruch wirklich erfolgen wird (Fontana 2014). 
Deshalb erlaubt die SIA 267 bei der Verwendung rück-
gerechneter Kennwerte, die Partialsicherheitsbeiwerte 
zu reduzieren: gj = 1,2 → 1,1 (anzuwenden auf tan j′) 
und g
c
 = 1,5 → 1,3. In Kombination mit der Beobach-





. Hingegen ist der Unsicherheit 
im Widerstandsmodell durch g
R
 = 1,20 (oberflächliche 
Gleitung) ÷ 1,05 (tiefliegende Gleitung) Rechnung zu 
tragen.
Während Software nach Grenzgleichgewichtsverfah-
ren auch Sicherheiten SF < 1 ausweisen kann, muss 
bei der Rückrechnung mit finiten Elementen stets von 
optimistischen Kennwerten ausgegangen werden. An-
schließend werden tan j′ und c′ bis zum Verlust des 
Gleichgewichts reduziert („j-c-Reduktion“), allerdings 
mit gleichem Faktor (entsprechend gj = gc). Die so er-
haltene Standsicherheit hängt sehr von der Ausiterati-
on und dem Abbruchkriterium ab; bei zu „ungeduldi-
gem“ Vorgehen wird die Standsicherheit unterschätzt, 
da das Iterationsverfahren zu früh abbricht. Anderer-
seits kann eine zu grobe räumliche Diskretisierung 
dazu führen, dass – wegen der Annäherung verschie-
bungsbasierter Ansätze von der steifen Seite der ex-
akten Lösung her – die Standsicherheit überschätzt 
wird. Studien dazu finden sich in Hamdhan (2013) und 
Kupka (2009).
1.5 FE-Simulation des Anfangsspannungs-
zustands
Simulation of the initial stress state by FEM
In den Empfehlungen des AK 1.6 „Numerik“ (DGGT 2014) 
ist nur der Fall tiefenabhängiger Seitendruckbeiwerte 
bei horizontaler Geländeoberfläche behandelt, nicht 
einmal das Vorgehen in geschichtetem Boden ist dar-
gestellt. Lediglich eiszeitliche Vorbelastung ist in der 
Diskussion des Stoffmodells als Überkonsolidierung 
erwähnt.
Zu unterscheiden ist zwischen Topografie-Einflüssen auf 
den Primärspannungszustand („Hangschub“), der den 
Bruchzustand, z. B. am Ausbruchsrand einer Felskaver-
ne beeinflusst, und bereits eingetretenen Brüchen, was 
im Fels als Klüftung berücksichtigt werden kann (vgl. 
Hohberg 2013). In Lockergesteinshängen besteht in der 
Regel eine vorbestimmte Gleitfläche in Form des Fels-
horizonts, der sich in numerischer Berechnung als Inter-
face mit abgeminderter Scherfestigkeit berücksichtigen 
lässt. Zusätzlich können aber innerhalb der Locker-
gesteinsschicht Gleitflächen bestehen und bereits zu 
Kriechbewegungen im Hang führen (z. B. Ryser 2008, 
Lenz & Semprich 2009, Marte 2009).
Normalerweise ist in FE-Berechnungen kein Anfangs-
spannungszustand statthaft, der bereits plastische Zo-
nen aufweist. Eine Möglichkeit ist die „Isolierung“ in 
der Trennfläche zum Felshorizont mittels Interface-Ele-
menten, wodurch im Lockergesteinsvolumen selbst ein 
nahezu elastischer Anfangsspannungszustand unter Ei-
gengewicht entsteht. Eine andere Vorgehensweise, die 
sich bereits bei der Abschätzung der Beanspruchung 
von Tunnelschalen in Lockergesteinsschichten bewährt 
hat, wird später in Kap. 3 gezeigt.
Ebenfalls nicht trivial ist die Simulation der Hinterfüllung 
von Stützbauwerken. Während bei Aushubvorgängen 
eine beliebige Verfeinerung der Belastungsschritte 
möglich ist, indem die Stützwirkung „gestorbener“ Ele-
mente durch äquivalente Knotenkräfte ersetzt wird, die 
sich anschließend über eine Rampenfunktion reduzie-
ren lassen, ist ein analoges Vorgehen bei der Anschüt-
tung nicht möglich. Die Schichtdicke muss grundsätzlich 
kleiner gewählt werden als bei einem Aushub, zusätzlich 
kann eine Verstetigung der Entwicklung des Hinterfüll-
drucks über eine Inkrementierung der Elementmasse 
erreicht werden (Hohberg 2014). Eine solche Konver-
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genzhilfe wird mitunter nötig, wenn die Setzung des Erd-
körpers durch Wandreibung im Hinterfüllraum behindert 
wird oder durch Nachgiebigkeit der Stützkonstruktion 
plastische Umlagerungen im Boden entstehen. 
2 Beispiel einer zweiteiligen Stütz-
mauer
Example of a two-part retaining wall
Das erste Beispiel betrifft die Nachrechnung einer Stütz-
mauer mit variabler Hanghöhe oberhalb einer Haupt-
verkehrsstraße: Bei ihrer Erstellung Ende der 70er-Jah-
re wurde der Betonquerschnitt auf den Erddruck der 
mittleren Hanghöhe dimensioniert, und wo der Hang 
höher ist, auf die erste eine zweite Winkelstützmauer 
derart aufgesetzt, dass sich auf halber Höhe ein Pflanz-
trog ergab. Bild 4 zeigt die ungewöhnliche Konfigura-
tion in einem 3D-Faltwerksmodell. Mit der räumlichen 
Modellierung wurde dem Umstand Rechnung getragen, 
dass entsprechend dem Felsverlauf Mauerquerschnitte 
geringerer Höhe Lastanteile von benachbarten höhe-
ren Mauerquerschnitten übernehmen. 
Da das verwendete FE-Tragwerksprogramm AxisVM 
keine Interaktion mit Bodenvolumina zu berücksich-
tigen vermag, müssen die Erddrücke von Hand ermit-
telt und als Flächenlasten aufgebracht werden. Dabei 
wurde die Sohlpressung der oberen Mauer nur bezüg-
lich des günstigen Anteils auf den rückwärtigen Sporn 
verwendet, während der horizontale Erddruck entspre-
chend der vollen Tiefe angesetzt wurde, Bild 5.
Die Felsanker wurden mit der damals zulässigen Ge-
brauchslast von 8,3 t pro Anker berücksichtigt, ohne 
weiteren Sicherheitsbeiwert. Damit ergab sich für die 
Kippsicherheit (GZ 1 als Verhältnis der haltenden zu den 
treibenden Momenten um den Fußpunkt auf Fels), dass 
sie – bei etwa gleicher Gesamthöhe von 10 m – für den 




 = 7,2 m / 





 = 6,4 m / 3,8 m deutlich nicht erfüllt war. Werden 
die Anker als unwirksam angenommen, ist die Kippsi-
cherheit in beiden Querschnitten hingegen nicht ge-
geben. (Die innere Tragsicherheit ist für die angesetzte 
Erddruckfigur in praktisch allen Querschnitten mit der 
vorhandenen Bewehrung erfüllt.) 
Die Gleitsicherheit wurde nur für die obere Mauer über-
prüft, mit g
G,inf





 ⋅ G ⋅ tan j'
d
 
und für nicht ausreichend befunden, d.  h. die obere 




Bild 4: Geometrie der zweiteiligen Stützmauer
Figure 4: Geometry of the two-part retaining wall
Bild 5: Erddruckannahmen für treibende und haltende 
Anteile
Figure 5: Earth pressure assumptions with active and  
passive zones
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Vom Prüfingenieur wurde entsprechend verlangt, das 
Zusammenwirken der beiden Mauern genauer zu un-
tersuchen, insbesondere auch die Wirkung des Verti-
kalanteils der Bodenpressung der oberen Mauer auf 
die untere (Komponente R
2
 in Bild 6). Zudem schlug er 
vor, bei Nachweis für unwirksame Anker die Abminde-
rung auf aktiven Erddruck infolge Rotation der unteren 
Mauer zuzulassen und die Boden-Bauwerk-Interaktion 
mittels nichtlinearer geotechnischer FE-Berechnung zu 
untersuchen.
2.1 Inkrementelles Aufbringen des Hinter­
fülldrucks
Incremental application of the backfill 
pressure
Verwendet wird die 3D-Software ZSoil.PC (Zace 2012) 
in der 64-Bit-Version 2013.10, die gleichermaßen Trag-
werks- und geotechnische Probleme zu modellieren 
gestattet. Im Folgenden werden jedoch nur 2D-Anwen-
dungen im ebenen Dehnungszustand gezeigt.
Die Stützmauerteile sind durch elastische Volumenele-
mente modelliert, mit Interface-Elementen im Auflager 
des Fundaments der oberen Mauer auf dem Absatz der 
unteren. Interface-Elemente wurden auch benutzt, um 
den Reibungswinkel δ = ⅔ j sicherzustellen und eine 
klaffende Sohlfuge unter der unteren Mauer zuzulas-
sen. Für die Hinterfüllung wurde ein no-tension MC-Ma-
terialmodell angesetzt. Wegen der Reibungseinflüsse 
muss die Belastung infolge Hinterfüllung inkrementell, 
d. h. lagenweise, aufgebracht werden. Zudem kommt 
es an der rückwärtigen Felsoberfläche (Rückseite des 
Hinterfüllraums) zu plastischen Scherungen im Boden. 





an. Er beträgt für j = 37,5° / δ = 25° / β = 0° (Stützmauer-
rückseite vertikal, d. h. α = 0° angenommen) nach Krey 
tiefenunabhängig K
ah
 = 0,20 bzw. K
0h
 = 0,39 und wächst 
für β = 25° auf K
ah,β = 0,29 bzw. K0h,β = 0,66 an. Dies er-
gibt in einer Tiefe von ca. 6 m (Einspannhorizont obere 
Wand) für 21 kN/m3 Bodenwichte als max. horizontale 
Druckordinate e
ah,β = 36 kPa bzw. e0h,β = 83 kPa, i. M. also 
60 kPa als erhöhten aktiven Erddruck. 
Für Einfüllschichtdicken von ca. 1 m konvergiert die Be-
rechnung nur mit zusätzlich c = 10 kPa Kohäsion. Diese 
reduziert den Erddruck analytisch um 
∆e
ah
 = -2 c √ K
ah
  ⋅ cos (-δ) ≈ -10 kPa  für β = 25°.
Bild 7 zeigt die Entwicklung des Erddrucks (mit E
Boden
 = 
30 MPa, mittlere Hinterfüllraumbreite) für drei  Anschütt-
phasen. Der sägezahnförmige Verlauft stammt aus der 
Etappenhöhe von 1 m. Der so berechnete 1,0-fache 
Erddruck liegt unter 45 kPa und steigt wegen des Ab-
schirmeffekts des Fundamentwinkels der oberen Mau-
er auch nicht weiter nach unten an. Vielmehr wird die 
untere Mauer vor allem durch die Auflagerung der obe-
ren Mauerzehe belastet. Die Reduktion des E-Moduls 
der Hinterfüllung erhöht den Erddruck nicht, lediglich 
die untere Erddruckfigur wird etwas fülliger. Hingegen 
hat die Breite des Hinter füllraums einen merklichen Ein-
fluss: Bei breiterem Hinterfüllraum steigt die obere Erd-
druckordinate um 5 kN/m, vor allem in der Erddruckspit-
ze direkt oberhalb des Fundaments; bei schmalerem 
Hinterfüllraum sinken die Erdruckordinaten oben und 
unten um bis zu 5-8 kN/m, Bild 8. Offenbar bildet sich 
bei schmalem Hinterfüllraum die Abstützung auf den 
fersenseitigen Sporn der oberen Mauer weniger aus, 
vielmehr wird der größere Lastanteil über Wandreibung 
eingeleitet.
Anschließend wurde die Kohäsion reduziert, mit Gleich-
gewichtsverlust bei SF = 1,925, d. h. für 1-fache Standsi-
cherheit (g
F
 = 1,0) ist c ≈ 5,2 kPa erforderlich. Mit sinken-
der Kohäsion steigt der Erddruck im Kronenbereich der 
oberen Stützmauer zum Schluss stark an, Bild 9 a. Ur-
sächlich ist die unterschiedliche Bewegung der beiden 
Mauerteile: bei der oberen Mauer Ausweichen des Fuß-
punkts, bei der unteren Ausweichen des Kopfpunkts, 
Bild 9 b. Dadurch lagern sich die Bodenspannungen so 
um, dass der Erddruck in der Mitte der oberen Mauer 
verschwindet, Bild 9 c.
Bild 6: Möglicher Versagensmechanismus (Skizze des 
Prüfingenieurs)
Figure 6: Likely failure mechanism (sketch by the checking 
engineer)
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Bild 7: Erddruckentwicklung (30 MPa, breiter Hinterfüll-
raum)
Figure 7: Development of earth pressure (30 MPa, wide 
backfill)
Bild 8: Erddruck (Variation Hinterfüllraumbreite)
Figure 8: Earth pressure (varying backfill space)
Bild 9 a: Erddruck nach c-Reduktion (auf 6 bzw. 5,5 kPa)
Figure 9 a: Earth pressure after c-reduction (to 6 or 5.5 kPa 
respectively) 
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Vorsicht ist jedoch geboten, ob es sich dabei um einen 
artifiziellen Effekt der nachträglichen c-Reduktion han-
delt. Deshalb wurde alternativ der Anschüttvorgang mit 
c = 5,5 kPa wiederholt, wobei im Bereich der aufgehen-
den Böschung die Schichtdicke auf 50 cm halbiert wer-
den musste, um ohne zusätzliche Wichteinkrementie-
rung Konvergenz zu erzielen. Bild 10 zeigt die vorletzte 
Schicht, erst bei ihr fängt sich die Erddruckkonzentrati-
on infolge Mauerbewegung an auszubilden. 
Der Endzustand ist fast derselbe wie bei nachträglicher 
c-Reduktion (Bild 9 a für c = 5,5 kPa), d. h. die Reihen-
folge der Anwendung von Teilsicherheitsbeiwerten – 
ob schichtweise oder im Endzustand – ist unerheblich, 
trotz Reibung und Bodenplastizierung. Dies erlaubt tat-
sächlich, Zwischenzustände mit „zu guten“ (sprich: kon-
vergenzfreundlichen) Parametern zu rechnen und erst 
zum Schluss den Grenzzustand herzustellen.
2.2 Überlegungen zum Bemessungszustand
Considerations for the ULS analysis
Es wäre möglich, dass der Böschungswinkel β = 25° nur 
in einem schmalen Bereich so steil ist und in der Re-
alität benachbarte Stützmauerbereiche den kritischen 
Schnitt entlasten helfen; darauf wiesen bereits die 3D-
Tragwerksberechnungen ohne Boden-Bauwerk-Inter-
aktion hin. Es müssten also repräsentative Eigenschaf-
ten über einen Mauerabschnitt (Etappenlänge) definiert 
werden. Für die folgende Testberechnung wurde vor-
erst die Böschungsneigung bei gleicher Gesamthöhe 
etwas abgeflacht.
Für eine FE-Berechnung auf Bemessungsniveau sind 
folgende Schritte nötig: 
1. Hinterfüllung im Gebrauchszustand mit Ankerkraft 
(83 kN) und c = 10 kPa. 
2. Reduktion der Kohäsion auf c ≥ 0 kPa.
3. a) Erhöhung des Eigengewichts der Hinterfül-
lung um g
F
 = 1,2 (mit Beobachtungsmethode); 




Bild 9 b: Zuwachs der abs. Verschiebung [m] für  
c = 10 → 5,5 kPa
Figure 9 b: Increment of abs. displacement [m] for  
c= 10 → 5.5 kPa
Bild 9 c: Änderung in der Hauptdruckspannung (s
3
) [kPa] 
für c = 10 → 5,5 kPa
Figure 9 c: Change in principal compressive stress (s3) [kPa] 
for c= 10 → 5.5 kPa
Bild 10: Erdruck bei Hinterfüllung mit c = 5,5 kPa (vorletzte 
Schicht)
Figure 10: Earth pressure at backfilling with c = 5.5 kPa  
(penultimate layer)
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4. Reduktion der Ankerkraft bis zum Versagen des Sys-
tems.
5. Überprüfung der Spannungen im Fels (ggf. mit 
Schichteinfluss).
6. Überprüfung des Biegemoments in der oberen 
Mauer (am gerissenen Querschnitt).
Folgende Erkenntnisse wurden gewonnen:
 • Trotz 83 kN/m Ankerkraft ist der Mauerquerschnitt 
für c < 1 kPa nicht standsicher.
 • Für c = 2 kPa lässt sich der Erddruck bis g
F
 ≈ 1,1 steigern.
 • Für c = 3 kPa lassen sich die o.g. Teilsicherheitsfak-
toren aufbringen, Versagen tritt ein bei Reduktion 
der Ankerkraft auf 85 %.
Während die Reduktion der Kohäsion auf c = 3 kPa die 
Erddruckfigur der oberen Mauer nur ein wenig völliger 
macht (e
n
 = -24 → -26 kPa), beginnt mit der Erhöhung 
des Eigengewichts die Verlagerung der Druckspitze zur 
Mauerkrone hin: Schritt a) e
n
 → -32 kPa, b) e
n
 → -35 kPa, 
c) e
n






 für das 
Mauereigengewicht machen sich bemerkbar. Die star-
ke Druckkonzentration an der Mauerkrone infolge Fuß-
punktrotation resultiert dann erst aus dem Abbau der 
Ankerkraft (e
n
 → -67 kPa), Bild 11. Dabei entwickeln sich 
im Boden zusätzliche Scherbänder, einerseits aus dem 
Abgleiten der oberen Mauer, andererseits aus dem An-
heben des Sporns gegen das Erdreich, Bild 12.
Bei j′
k
 = 40° wäre übrigens dieser Stützmauerquer-
schnitt im Gebrauchszustand und bei wirksamen An-
kern für c'
k
 = 0 gerade noch stabil, was erklären mag, 
warum die Stützmauer seit 30 Jahren ohne erkennbare 
Schäden steht.
Zur Erhöhung der Sicherheit der bestehenden Mauer 
bieten sich doppelt korrosionsgeschützte Mikropfäh-
le an, die subhorizontal unter der Aufstandsfläche der 
oberen Mauer gebohrt werden. Ihre Bemessung ließe 
sich wie folgt vornehmen: 
1. Ermittlung der rechnerisch nötigen Kohäsion ohne 
Klaffen der Sohlfuge im Gebrauchszustand (g
F
 = 1,0) 
unter Annahme einer noch wirksamen Ankerkraft.
2. Einbau des Bodenankers als Dehnstab und Belas- 
tung durch Reduktion der Kohäsion auf Null und 
Ausfall des Ankers (immer noch Gebrauchs- 
zustand). 
3. Dimensionierung des Bodenankers für die zusätz-
lichen Lastsicherheitsbeiwerte und den Wider-
standsbeiwert des Ankers (Stahlzugglied wie auch 
äußerer Auszugswiderstand gemäß Ankerversuch).
4. Überprüfung der Spannungen in den Betonquer-
schnitten. 
Damit sollte es möglich sein, eine normkonforme Sicher-
heit herzustellen, ohne dass die Bewehrung der Mau-
ern oder das Felsauflager der Mauern verstärkt werden 
müssten und ohne die Mauer weiter zu beobachten.
Bild 11: Erdruckumlagerung infolge Mauerrotation (Versagen)
Figure 11: Earth pressure shift due to wall rotation (loss of 
stability)
Bild 12: Inkrementelle Scherdehnung q [-] infolge Mauer-
rotation
Figure 12: Incremental shear strain q [-] due to wall rotation
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3 Beispiel eines Lehnenviadukts im 
Lockergesteinshang
Example of a half-side viaduct in a 
gravel slope
Die an der Stützmauer entwickelte Vorgehensweise 
wird im nachfolgenden Beispiel auf einen Hang über-
tragen, in dem eine talseitige Verbreiterung der beste-
henden Straße geplant ist (wie typisch in Bild 2 und 3 
dargestellt). Aufgrund der Angaben des Geologen 
(Kap. 1.3) muss der Hang als im Grenzgleichgewicht be-
findlich gelten, obwohl in der Grasnarbe nur sehr ver-
einzelt Anrisse zu sehen sind.
Wegen prognostizierten Hakenwurfs des unten lie-
genden Tonschiefers wurde die A-priori-Konzentrati-
on der Scherung an der Felsoberfläche mittels eines 
Interface-Elements nicht für sinnvoll gehalten, son-
dern es sollte im Lockergesteinshang der Scherhori-
zont frei bestimmt werden. Die Lockergesteinsüberla-
gerung, auf der die Straße gegründet ist, besteht aus 
einer bis zu 5 m mächtigen Moräne mit j′
m
 = 36° und 
darüber einem lehmig-blockigen Gehängeschutt mit 
j′
m
 = 38°, Bild 13. Die Hangneigung beträgt örtlich bis 
40°, d. h. es muss etwas Kohäsion vorhanden sein, z. B. 
aus Verkantung einiger Blöcke im Gehängeschutt; sie 
wurde aber vom Geologen bloß zu c′
m
 = 5 kPa ange-
geben.
In einem ersten Schritt wird der Ist-Zustand nachge-
rechnet. Anschließend sind die Folgen des Ausbaus zu 
untersuchen.
3.1 Rückrechnung Ist-Zustand des Hangs
Back-analysis of the existing slope
Routinen in FE-Programmen zur Ermittlung des An-
fangsspannungszustands erlauben höchstens gering-
füge Plastizierungen, wie z. B. die Ausschaltung von 
Zugspannungen (Rankine-Bedingung).  Deshalb muss 
ein Weg gefunden werden, wie die Ausbreitung plas-
tischer Zonen bzw. die Ausbildung eines Scherbandes 
inkrementell gesteuert werden kann, sodass nicht an 
zu vielen Integrationspunkten aufs Mal überschießende 
Spannungen herausiteriert werden müssen.
Gewählt wurde folgende Vorgehensweise:
1. „Primärzustand“ (gravity switch-on) mit 50 % Eigen-
gewicht und c
0
 = 100 kPa (no-tension).
2. Erhöhung des Eigengewichts auf 100  % (Rampen-
funktion).
3. Reduktion der Kohäsion (Rampenfunktion) c
Mo
 = 100 
→ 20 kPa und c
Gs
 = 100 → 10 kPa.
4. Bestimmung der Restsicherheit bis zum Hangversa-
gen mittels j-c- oder c-Reduktion.
Die Restsicherheit wurde – bei genügend feiner Aus-
iteration – zu SFj-c = 1,16 bzw. SFc = 1,47 ermittelt, d. h. 
bei unveränderten Reibungswinkeln könnte die Kohä-
sion noch um knapp ein Drittel weiter reduziert wer-
den. Leider ist es in automatischer j-c-Reduktion nicht 
möglich, diese in einem normgerechten Verhältnis von 
gj = 1,2 : gc = 1,5 vorzunehmen. 
Da diese Vorberechnung für alle Varianten wiederholt 
werden muss, besteht die Idee darin, als Anfangsspan-
nungszustand die etwas höhere Kohäsion beizubehal-
ten und den Abstand bis zum Versagenszustand als 
Modellfaktor 1/g
S
 (auf der unsicheren Seite) im Nachweis 
zu berücksichtigen. Der Ausnutzungsgrad in diesem 
rechnerischen Primärspannungszustand ist in Bild 14 
dargestellt: Wegen des (idealisiert modellierten) Haken-
wurfs entsteht eine über den vorstehenden Fels hinweg 
verlaufende Scherzone.  
Da sich das sackende Lockergestein im Auslaufbe-
reich des Hangs (und auch an den Felsvorsprüngen) 
staut, wurde zusätzlich untersucht, ob die Steifigkeit 
eine Auswirkung auf die Standsicherheit hat. Dazu 
wurden die Berechnungen mit 50  % und 200  % der 
E-Moduli wiederholt, erwartungsgemäß hatte dies je-
Bild 13: Lockergesteinshang mit geologischem Aufbau
Figure 13: Slope with overburden, geological profile 
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doch keinen Einfluss auf den errechneten Sicherheits-
faktor.
Das weitere Vorgehen bei den anschließenden Aus-
bauvarianten wird am Beispiel der vorhandenen Straße 
(mit reduzierten Verkehrslasten für die Bestandssitua-
tion) gezeigt. Zwar treten örtlich Zusatzspannungen 
aus Radlast auf, Bild 15, der Sicherheitsfaktor ist wegen 
der ausgehobenen Hangauflast jedoch höher als ohne 
Straße, Bild 16.
3.2 Varianten zur Gründung des Lehnen-
viadukts
Alternatives for founding the half-side 
viaduct
Wo bestehende talseitige Stützmauern auf Fels ge-
gründet sind, bietet das Aufsetzen einer Kragplatte 
zur Straßenverbreitung in der Regel kein Problem. Al-
lenfalls muss eine Natursteinstützmauer durch Lisenen 
verstärkt werden, die zugleich Ankerkopfnischen für 
vorgespannte Felsanker enthalten können. 
Bild 14: Ausnutzungsgrad des Hangs (Primärzustand)
Figure 14: Strength mobilisation in slope (primary state)




Figure 15: Relative Stress [kPa] due to existing road (gF = 1.3)
Bild 16: Zusatzverschiebung und Scherband für bestehende Straße (SFj-c = 1,313)
Figure 16: Relative displacement and shear band for existing road (SFj-c = 1.313)
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Im vorliegenden Fall liegt die Felslinie so tief, dass eine 
Flachgründung im Lockergestein zu liegen kommt. Die-
se Variante wurde mit unterschiedlicher Fußverbrei-
terung untersucht, wobei der neue Fundamentbalken 
zugleich als Longarine für Felsanker dienen kann. Zu 
beachten ist, dass die Verkehrslasten bei Neubau mit 
einem höheren Gleichzeitigkeitsfaktor anzusetzen sind 
als beim Bestandbauwerk (α
Q
 = 0,9 nach SIA 261:2014 
Ziff. 10.3.2 statt α
Q,act
 = 0,7 nach SIA 269/1 Ziff. 10.2.1.3). 
Die zusätzlichen Lasten auf dem Lockergestein werden 
dadurch größer, wenn auch dank der Kragplatte besser 
verteilt, Bild 17. 
Zur Illustration des steiferen Verhaltens im Vergleich 
zum Istzustand (Bild 16) wird im Folgenden jeweils der 
Verschiebungszustand beim selben j-c-Reduktionsfak-
tor von 1,313 wiedergegeben. Bei Flachgründung der 
Kragplatte steigt die Sicherheit nur auf SFj-c = 1,34 an, 
bei eher hohen Kennwerten. Falls sich der bestehende 
Hang bereits im Grenzgleichgewicht befindet, ist der 
Modellfaktor anzuwenden: SF*j-c = SFj-c / gS = 1,34 / 1,16 = 
1,15. Dies reicht für den Nachweis gegen Geländebruch 
nur dann aus, wenn die Beobachtungsmethode ange-
wandt würde. Problematisch ist daran, dass eine (nach-
trägliche) Ankerung im Fels nur das lokale Verhalten 
ändern würde – nicht einmal verbessern, da die sub-
horizontale Ankerkraft eine Vertikalkomponente in den 
Fundamentbalken einträgt, – die Sicherheit aber nicht 
erhöht, Bild 18 oben bzw. unten. 
Als Tiefgründung wurden 70 cm dicke Bohrpfähle un-
tersucht, wobei die Befahrung des Lockergesteins-
hangs mit einem 45 t schweren Großbohrgerät als 
gerade noch möglich aufgezeigt wurde. Im 2D-Modell 
wird das Vorbeifließen des Hangs am Pfahl durch ein 
überlagertes Balkenelement gewährleistet. Der Bohr-
pfahl stützt zwar die Kragplatte, behindert aber nur we-
nig deren Verdrehung, Bild 19 oben. Immerhin steigt die 
Sicherheit auf SFj-c = 1,45 an (d. h. SF*j-c  = 1,25). Eine 
zusätzliche Vorspannung würde wahrscheinlich nötig, 
um das eingeprägte Kopfmoment im Bohrpfahl zu re-
duzieren (dank des Andrückens des Fundamentriegels 
an den Lockergesteinshang), Bild 19 unten. Dadurch 
verhält sich der Lehnenviadukt insgesamt steifer, ohne 
dass sich aber die Geländebruchsicherheit verbessert 
(Verdübelungswirkung im 2D-Modell nicht enthalten).
Zusätzlich sollte noch eine Variante mit Mikropfählen 
untersucht werden, wie sie in anderen Kantonen bereits 
verwirklicht wurde (TBA 2010): Sie scheint zwar weni-
ger robust, kann aber einen zusätzlichen Schrägpfahl 
beinhalten, Bild 20, der die Verdrehung der Platte noch 
Bild 18: Zusatzverschiebung [m] für Flachgründung
Figure 18: Relative displacement [m] for shallow foundation
Bild 17: Zusatzspannungen [kPa] bei Flachgründung (gF= 1,3)
Figure 17: Relative Stress [kPa] for shallow foundation (gF = 1.3)
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wirksamer behindert und dort zusätzlich Last vom Hang 
fernhält. Zudem lassen sich die Mikropfähle mit deutlich 
leichterem Bohrgerät versetzen und brauchen nicht wie 
Permanentanker überwacht zu werden. 
4 Schlusswort
Conclusion
Die bisherigen Empfehlungen des Numerik-Arbeitskrei-
ses 1.6 (DGGT 2014) enthalten nur ein kurzes Kapitel 
(2.6) zu Standsicherheitsberechnungen, ohne jegliche 
Beispiele. Deshalb wurde anhand zweier Fragestellun-
gen aus der Praxis – einer etwas speziellen Stützmau-
er und einer Straße im Lockergesteinshang – versucht, 
eine Vorgehensweise mit Teilsicherheitsbeiwerten zu 
skizzieren. Sie basiert zwar auf Schweizer Normen, ist 
aber auf Eurocodes übertragbar.
Speziell wurde auf die Modellierung des Anfangszu-
stands und die übliche Problematik konservativ ge-
schätzter Bodenparameter eingegangen, mit denen 
es bereits schwierig wird, zu begründen, warum die 
zu untersuchenden oder zu verstärkenden Bauwerke 
überhaupt noch stehen. Deswegen bewegen sich der-
lei numerische Berechnungen meist am Grenzgleich-
gewicht, numerisch gesprochen in einem Modell mit 
ausgedehnten Fließzonen. Dies erfordert besondere 
Vorgehensweisen im inkrementell-iterativen Vorgehen, 
wofür ebenfalls Tipps erarbeitet wurden.
Die gezeigten Berechnungen können mit üblicher geo-
technischer FEM-Software durchgeführt werden. Es 
wurde eine 3D-Mohr-Coulomb-Formulierung ohne Lo-
kalisierungsbegrenzung verwendet. Die durchschnittli-
che Elementgröße im interessierenden Gebiet betrug 
20 cm, daraus ergaben sich ca. 10.000 Freiheitsgrade 
im Stützmauerbeispiel und 27.000 im Hangbeispiel. 
Die vierknotigen Elemente in ZSoil verfügen über 
unabhängige Dehnungsfelder (EAS), doch sind vor-
gängige Konvergenztests individuell empfehlenswert 
(Kupka 2009). 
Wegen der langsamen Iteration nahe dem Grenzgleich-
gewicht sind solche FEM-Berechnungen relativ aufwän-
dig, zumal wegen der unbedingt nötigen Sensitivitäts-
analysen zur Qualitätssicherung. Es sollte aber gezeigt 
werden, dass sich mit überschaubaren 2D-Modellen 
interessante Aussagen zur Boden-Struktur-Interaktion 
gewinnen lassen, wo andere Rechenmethoden keine 
belastbaren Aussagen erlauben.  
Bild 19: Zusatzverschiebung [m] für Tiefgründung
Figure 19: Relative displacement [m] for deep foundation
Bild 20: Lösungsbeispiel mit Mikropfählen (TBA 2010)
Figure 20: Example of a solution with micropiles (TBA 2010)
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Modellierung von Geogittern und deren Interaktion zum 
umgebenden Boden mit numerischen Methoden
Modelling Geogrids and their Interaction with the Surrounding 
Soil Using Numerical Methods
Prof. Dr.-Ing. habil. Peter-Andreas von Wolffersdorff, BAUGRUND DRESDEN 
Ingenieurgesellschaft mbH, Dresden
Der Beitrag widmet sich der Anwendung der Finite-Ele-
mente-Methode bzw. der Finiten-Differenzen-Methode 
für die Modellierung von Geogittern und deren Interak-
tion mit dem umgebenden Boden. 
Im Rahmen dieses Vortrages werden die maßgeblichen 
Inhalte der neuen Empfehlungen des „Arbeitskreises 
Numerik in der Geotechnik“ der DGGT, die in Kürze in 
der Fachzeitschrift „geotechnik“ veröffentlicht werden, 
vorgestellt und somit wurde im Rahmen des BAW-Kol-
loquiums „Numerische Methoden in der Geotechnik“ 
auf eine ausführliche schriftliche Fassung für diesen Ta-
gungsband verzichtet.
Es wird gezeigt, mit welchen Elementtypen Geogitter 
ausreichend realitätsnah abgebildet werden können. 
Neben diesen geometrisch geprägten Grundlagen der 
Modellierung von Geogittern ist das axiale Tragverhal-
ten von Geogittern – einaxial oder biaxial – realitätsnah 
zu erfassen. Hierzu werden stoffliche Modellierungen 
im Rahmen der anisotropen Elastizität aufgezeigt.
Anhand eines Berechnungsbeispiels einer Überbrü-
ckung eines kreisrunden Loches durch ein Geogitter 
mit einaxialen bzw. biaxialen Eigenschaften wird ge-
zeigt, dass es zwingend erforderlich ist, das axialge-
prägte Materialverhalten von Geogittern realitätsnah 
zu berücksichtigen. 
Weiterhin wird erläutert, wie die Interaktion zwischen 
Geogittern und dem umgebenden Boden im Ge-
brauchszustand berücksichtigt werden sollte. Anhand 
numerischer Simulationen mit FEM von Herauszieh-
versuchen wird gezeigt, dass bei Geogittern, die maß-
geblich senkrecht zu ihrer Tragwirkung beansprucht 
werden, in Gebrauchszuständen nur sehr geringe 
Verschiebungen zwischen dem Geogitter und dem 
umgebenden Boden eintreten und in der Regel auf 
Interface-Elemente verzichtet werden kann.
Abschließend werden die maßgeblichen Ergebnisse im 
Sinne der zukünftigen Empfehlungen des Arbeitskrei-
ses 1.6 zusammengefasst dargestellt.
Der Beitrag befasst sich nur mit der Modellierung von 
Geogittern und der Interaktion mit dem umgebenden 
Boden und nicht mit der Modellierung von verschiede-
nen Geogitterkonstruktionen. Im Übrigen wird auf die 
oben angekündigte Veröffentlichung der Empfehlun-
gen des „Arbeitskreises Numerik in der Geotechnik“ 
verwiesen.
This contribution deals with the application of the 
finite element method and the finite difference method 
to model geogrids and their interaction with the sur-
rounding soil. 
The most important aspects of the new recommenda-
tions of the “Working group for numerical methods in 
geotechnical engineering” of the German Geotechnical 
Society DGGT are presented in this contribution. As the 
recommendations are due to be published in the jour-
nal “geotechnik” in the near future, it was not consid-
ered necessary to include a detailed version thereof in 
the written proceedings of this colloquium. 
Different types of elements that can be used to 
model geogrids in a sufficiently realistic manner 
are presented. In addition to the geometry-based 
principles for modelling geogrids, the axial bear-
ing behaviour of geogrids – whether uni- or biaxial 
– needs to be described realistically. Thus model-
ling methods based on anistropic elasticity are dis-
cussed.
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Based on a sample calculation for the application of a 
geogrid with uniaxial or biaxial characteristics to bridge 
a circular hole, it is demonstrated that it is essential for 
the axial material behaviour of geogrids to be taken 
into account. 
Furthermore, the way in which the interaction between 
geogrids and the surrounding soil under serviceabil-
ity states should be taken into account is discussed. 
Based on FE analyses of pull-out tests, it is shown that 
for geogrids mainly loaded normal to the direction of 
their supporting action, only minor displacements be-
tween the geogrids and the surrounding soil will occur 
under service conditions and that there is generally no 
need for interface elements.
Finally, the principal results forming the basis of the fu-
ture recommendations of Working Group 1.6 are sum-
marised.
This contribution only deals with the modelling of geo-
grids and their interaction with the surrounding soil. 
It does not deal with the modelling of various geogrid 
structures. Further details will be given in the forthcom-
ing publication of the recommendations of the “Work-
ing group for numerical methods in geotechnical engi-
neering” mentioned above.
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Zur Ermittlung von P-y-Kurven in granularen Böden mit der 
Finite-Elemente-Methode
Determination of P-y Curves in Granular Soils Using the Finite 
Element Method
Dr.-Ing. Tim Pucker, IMS Ingenieurgesellschaft mbH / Ramboll
Zur Berechnung horizontal gebetteter, lateral belas-
teter Pfähle werden häufig nichtlineare Federkennlini-
en, sogenannte P-y-Kurven verwendet. Dieser Beitrag 
zeigt eine Möglichkeit zur Ableitung von P-y-Kurven 
aus den Ergebnissen von Simulationen mit der Finite-
Elemente-Methode. Es werden entsprechende Kurven 
an zwei Beispielpfählen bestimmt und der Einfluss des 
Stoffmodells auf die Kurvencharakteristik herausgear­
beitet.
Laterally loaded piles are often calculated using non-
linear springs, known as P-y curves, to represent the 
horizontal bedding behaviour. This paper presents a 
method of determining P-y curves from the results of 
simulations performed with the finite element method. 
Two typical piles are used to show the influence of the 
constitutive model on the curve characteristics.
1 Einleitung
Introduction
Für Pfahlgründungen im Offshorebereich ist die Ver­
wendung von nichtlinearen Federkennlinien, bekannt 
als P­y­Kurven, ein übliches Vorgehen zur Berechnung 
von lateralen Pfahlverformungen, Schnittkräften, la­
teraler Tragfähigkeit sowie den Eigenfrequenzen der 
Gesamtstruktur. Zur Beschreibung der Kurven gibt 
es unterschiedlichste Modelle, die für verschiedene 
Bodentypen, Bodenschichtungen, Pfahldurchmesser 
oder Belastungsarten (zyklisch oder statisch) gültig 
sind. Einige gängige Modelle basieren auf den Ergeb­
nissen von Feldversuchen, die an Pfählen mit kleinen 
Durchmessern durchgeführt wurden, siehe beispiels­
weise Matlock (1970) oder Reese et al. (1974, 1975). Ad­
aptionen für Pfähle mit großen Durchmessern wurden 
beispielsweise von Wiemann et al. (2004), Achmus et 
al. (2008), Sørensen et al. (2010) u. a. entwickelt. Trotz 
jahrzehntelanger Erfahrung im Umgang mit P­y­Kur­
ven und zahlreichen Untersuchungen bestehen auch 
heute noch viele Unsicherheiten bei der Auswahl und 
Anwendung dieser Modelle, die nicht zuletzt in den 
immer größer werdenden Dimensionen der Pfähle und 
anspruchsvollen Baugrundverhältnissen begründet 
sind.
Um den Unsicherheiten zu begegnen, wurden in letzter 
Zeit vermehrt umfangreiche Forschungsprojekte wie 
PISA (University of Oxford), VIBRO­Project (u. a. Herwig 
und Gattermann, 2015), Rudolph (2014) u. a. initiiert, um 
vorrangig den Einfluss des Pfahldurchmessers, des Ein­
bringverfahrens und der Lastrichtung zu untersuchen. 
Darüber hinaus wird immer häufiger empfohlen, die ver­
wendeten P­y­Kurven durch numerische Simulationen 
mit der Finite­Elemente­Methode zu validieren, bzw. 
zu kalibrieren, siehe beispielsweise DNV (2014). Da die 
Bestimmung von P­y­Kurven mit der Finite­Elemente­
Methode jedoch eine durchaus anspruchsvolle Aufga­
be ist und deren Ergebnis signifikant von der gewählten 
Modellierung abhängig ist, soll in diesem Beitrag neben 
dem grundsätzlichen Vorgehen bei der Modellierung 
auch die Sensitivität der Ergebnisse bezüglich des ge­
wählten Materialmodells für granulare Böden vorge­
stellt werden.
2 Grundlagen der Modellbildung
Modelling basics
Zur Ermittlung von P­y­Kurven aus Berechnungen mit 
der Finite­Elemente­Methode (FEM) sind die Ergebnis­
se der FEM­Berechnung  (in der Regel Verschiebungen 
und Spannungen) auf diskrete Federkennlinien zu über­
tragen, siehe Bild 1.
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Ein mögliches Vorgehen zur Übertragung der FEM-Er-
gebnisse in diskrete Federkennlinien kann mit Hilfe der 
Balkentheorie entwickelt werden. Die Bettung eines Bal-
kens wird häufig durch zwei Ersatzfedern an den Kno-
tenpunkten des Balkens abgebildet, siehe Bild 2 links. 
Diese repräsentieren eine über den Stab verteilte Bet-
tung (Bild 2 Mitte links). Die in Bild 2 Mitte links darge-
stellte kontinuierliche Bettung bildet beispielsweise die 
Bettung des Bodens ab, der um den Stab (Pfahl) herum 
ansteht (Bild 2 Mitte rechts). Durch die Bettung wird eine 
verschiebungsabhängige Reaktionskraft hervorgerufen, 
die wiederum auch als Stablast q ausgedrückt werden 
kann, deren Größe verschiebungsabhängig ist. Auf die-
se Weise wird ein direkter Zusammenhang zwischen Be-
lastung des Stabes und Bettungskennlinie aufgezeigt. 
Um die FEM-Ergebnisse auf nichtlineare Federkenn-
linien zu übertragen, ist demnach Kenntnis der Ver-
schiebungen der Pfahlknoten und der Belastung q not-
wendig. Die Verschiebung der Pfahlknoten kann direkt 
aus dem FEM-Ergebnisse ausgelesen werden. Dabei ist 
zu beachten, dass die Verschiebungen der Pfahlachse 
ausgewertet werden, da diese bei einer Modellierung 
mit P-y-Kurven der Stabachse und somit der Verschie-
bung der Stabknoten entspricht.
Die Belastung q kann beispielsweise durch Integration 
der Kontaktspannungen (siehe u. a. Thieken, 2015) er-
mittelt werden. Eine andere Vorgehensweise besteht in 
der Möglichkeit, Balkenelemente in den FEM-Pfahl ein-
zubetten, welcher eine direkte Auskunft über den Quer-
kraftverlauf im Pfahl und damit einen Rückschluss auf 
die Belastung q ermöglicht. Dazu werden, wie in Bild 3 
dargestellt, Balkenelemente in der Pfahlachse platziert 
und die entsprechenden Pfahlknoten fest mit den Bal-
kenknoten gekoppelt.
Bild 1: Prinzipdarstellung zur Übertragung von FEM-Ergebnissen auf P-y-Kurven
Figure 1: Illustration of the process of transferring FEM results to P-y curves
Bild 2: Darstellung unterschiedlicher Bettungsmodellierungen
Figure 2: Illustration of embedded pile modelling
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Dabei entspricht E dem Elastizitätsmodul, I dem Wider-
standsmoment, w der Durchbiegung und z der Pfahl-
achsenordinate.
Aus den beiden Gleichungen kann der Zusammenhang 
zwischen Querkraft Q und Belastung q gezeigt werden:




Die Biegesteifigkeit der eingebetteten Balkenelemente 
EI* sollte im Vergleich zur Biegesteifigkeit des Pfahls EI 
sehr gering sein, damit die Balkenelemente das Ergeb-
nis nicht beeinflussen. Allgemein sollte darauf geachtet 
werden, dass die Biegesteifigkeit des Balkens und des 
Volumenkörpers zusammen der Biegesteifigkeit des zu 
modellierenden Pfahles entspricht. Die Querkraft des 
Pfahls Q kann aus der Querkraft des Balkens Q* be­
stimmt werden:







Mit Kenntnis der Belastung am Pfahlkopf kann so der 
Verlauf der Belastung über die Pfahllänge bestimmt 
werden. Diese entspricht in der Tiefe z dem Bettungs­
widerstand P bei zugehöriger Knotenverschiebung y.
3 Stoffmodelle
Constitutive models
Vergleichend werden die fünf unterschiedlichen Stoff­
modelle untersucht: ein Basis Modell, zwei komplexere 
Modelle und zwei Modelle, die zusätzlich eine erhöhte 
Steifigkeit bei kleinen Dehnungen abbilden. Die Model­
le sind nachfolgend aufgelistet:
1. Ein linear elastisches, ideal plastisches Stoffmodell 
mit Grenzbedingung nach Mohr­Coulomb [MC­Mo­
dell],
2. das Hardening Soil Modell (Schanz, 1998) [HS­Mo­
dell],
3. das Hardening Soil Small Strain Modell (Plaxis, 2014) 
[HSsmall­Modell],
4. das hypoplastische Stoffmodell nach von Wolffers­
dorff (1996) [Hypo­Modell],
5. das hypoplastische Stoffmodell nach von Wolf­
fersdorff mit Erweiterung der intergranularen Deh­
nungen nach Niemunis und Herle (1997) [intHypo­
Modell].
Um die Vergleichbarkeit der Ergebnisse zu gewährleis­
ten, werden die Materialparameter aller Stoffmodelle 
für einen Modellboden kalibriert. In von Wolffersdorff 
(2004) sind bereits Materialparameter für Berliner 
Sand angegeben. Diese Materialparameter werden 
verwendet, um mit dem intHypo­Modell Spannungs­
Dehnungs­Kurven unter drainierter triaxialer Belastung, 
unter ödometrischer Kompression und unter einfacher 
Scherbelastung zu simulieren. Diese Kurven werden 
anschließend verwendet, um die Materialparameter der 
weiteren Stoffmodelle zu bestimmen. Die verwendeten 
Materialparameter sind in den Tabellen 1 bis 3 aufgelis­
tet. Die effektive Wichte wird mit 10 kN/m³ angenom­
men.
Bild 3: Schematische Darstellung der Kopplung von  
Stabelementen mit Volumenelementen zur  
Modellierung eines Pfahls
Figure 3: Illustration of the coupling of beam elements with 
volume elements to model embedded piles
E [kPa] n [-] c‘ [kPa] j‘ [°] y [°]
75000 0,25 0,001 38 6
Tabelle 1: Materialparameter MC­Modell
Table 1: Material parameters for MC model
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Die berechneten Spannungs-Dehnungskurven bei ödo-
metrischer Kompression sind in Bild 4 dargestellt. Es 
zeigt sich, dass die Kurven des HS- und des Hypo-Mo-
dells sehr ähnlich sind, ausgenommen bei Wiederbe-
lastung. Die Abweichungen bei Wiederbelastung sind 
durch die Formulierungen der Modelle bedingt. Die 
Abweichungen des HSsmall- und des intHypo-Modells 
sind in der Erhöhung der Steifigkeit bei sehr kleinen 
Dehnungen begründet.
Spannungs-Dehnungskurven bei triaxialer Belastung 
sind in Bild 5 und Bild 6 dargestellt. Die Spannungs-
Dehnungskurven sind bei allen Stoffmodellen sehr 
ähnlich. Es zeigen sich jedoch die modellspezifischen 
Charakteristika, wie beispielsweise die Entfestigung bei 
dem Hypo- und inHypo-Modell. Der Einfluss der span­
nungsunabhängigen Steifigkeit des MC­Modells wird 
auch im Vergleich der Bilder 5 und 6 deutlich, da die 
Steifigkeit in Bild 5 geringer ist als die Steifigkeit der 
übrigen Stoffmodell, obwohl die Steifigkeiten in Bild 6 
durchaus vergleichbar sind.
Das Verhalten bei sehr kleinen Dehnungen wird durch 
die Simulation eines einfachen Scherversuchs ge­
zeigt. In Bild 7 sind die entsprechenden Spannungs­
Dehnungskurven und die Abnahme der Steifigkeit mit 
zunehmender Scherung dargestellt. Die beiden ver­
wendeten small strain Modelle (HSsmall und intHypo) 
weisen beide die gleiche Anfangssteifigkeit auf. Die 
Abnahme mit zunehmender Dehnung ist modellbedingt 
unterschiedlich.
E ref50 [kPa] Eoed
ref  [kPa] Eur
ref [kPa] m [­] c‘ [kPa] j‘ [°] ψ [°] ,ref0 7c  [­] G ref0 [kPa]
75000 75000 300000 0,55 0,001 38 6 0,0025 265000
Tabelle 2: Materialparameter HS­ und HSsmall­Modell






























5 2 0,00005 0,5 6
Tabelle 3: Materialparameter Hypo­ und intHypo­Modell
Table 3: Material parameters for Hypo und intHypo models
Bild 4: Spannungs­Dehnungskurven bei ödometrischer 
Kompression
Figure 4: Stress strain curves from oedometric compression
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Bild 5: Spannungs-Dehnungskurven bei drainierter triaxialer Belastung mit 100 kPa Zelldruck
Figure 5: Stress strain curves from drained triaxial loading with 100 kPa cell pressure
Bild 6: Spannungs-Dehnungskurven bei drainierter triaxialer Belastung mit 400 kPa Zelldruck
Figure 6: Stress strain curves from drained triaxial loading with 400 kPa cell pressure
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4 Numerische Studie
Numerical study
Es werden zwei unterschiedliche Pfahldurchmesser, 
D  =  60 cm mit 10 mm Wandstärke und D = 6 m mit 
81 mm Wandstärke, untersucht. Die Modelle werden mit 
Modell A und Modell B bezeichnet. Die Pfähle werden 
nicht als Rohrpfahl abgebildet, sondern als massiver 
Pfahl mit entsprechend äquivalenter Steifigkeit. Die Mo-
dellierungsparameter sind entsprechend in Tabelle  4 
aufgelistet. Bei beiden Modellen wird eine Oberflä­
chenlast von 10  kPa aufgebracht, um die numerische 
Stabilität der Stoffmodelle zu erhöhen. Diese Oberflä­
chenlast repräsentiert eine ca. 1 m dicke überlagernde 
Weichschicht. Die laterale Belastung wird so hoch ge­
wählt, dass eine ausreichend große Kopfverschiebung 
erreicht wird.
Die Last wird bei beiden Modellen gleichmäßig gestei­
gert und es werden die Verschiebungen der Pfahlkno­
ten bei 50 Lastinkrementen gespeichert.
Gerechnet wird die numerische Studie mit Plaxis 3D 
und es wird die Symmetrie des Problems ausgenutzt. 
Daher wird nur ein halbes System abgebildet (siehe 
auch Bild 1).
Bild 7: Spannungs­Dehnungskurven bei einfacher Scherung mit 100 kPa Normalspannung
Figure 7: Stress strain curves from simple shear with 100 kPa normal stress
Modell A B
Pfahldurchmesser  D [m] 0,6 6,0
Pfahllänge l [m] 21 60
Einbindelänge l
e
 [m] 20 30
Hebelarm h [m] 1 30
Horizontalkraft H [kN] 250 20000
Abstand Pfahl –  
Modellrand (horizontal) [­]
42D 25D






Anzahl Elemente [­] 18921 51072
Auflast aus Weichschicht [kPa] 10
E­Modul Pfahl [MPa] 25000 21870
Querdehnzahl Pfahl [­] 0,30 0,30
Tabelle 4: Modellierungsparameter der numerischen Studie
Table 4: Model parameters of the numerical study
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5 Vergleich abgeleiteter P-y-Kurven
Comparison of P-y curves
Durch die numerische Modellierung können die P-y-
Kurven nur bis zu der Verschiebung abgeleitet wer-
den, bis zu der sich der Pfahl in entsprechender Tiefe 
verschoben hat. Daher können die abgeleiteten P-y-
Kurven in den oberen Bodenschichten bis zu größe-
ren Verschiebungen dargestellt werden als in tieferen 
Schichten. 
In Bild 8 sind exemplarisch ermittelte P-y-Kurven in 1 m 
Tiefe für einen Pfahl mit 0,6 m Durchmesser und einen 
Pfahl mit 6,0 m Durchmesser dargestellt. Die gleiche 
Darstellung für P-y-Kurven in 3 m Tiefe ist in Bild 9 ge-
geben. Es ist keine allgemein gültige Aussage mög-
lich, welches Stoffmodell die weicheste oder steifeste 
P-y-Kurve liefert. Die Kurven aus den hypoplastischen 
Berechnungen sind bei dem kleinen Pfahldurchmesser 
weicher als die anderen Kurven, bei großem Durchmes-
ser und niedrigen Tiefen wird jedoch bei größeren Ver-
schiebungen die inHypo-Kurve weicher. Bei größeren 
Verschiebungen sind die Kurven des HSsmall-Modells 
am steifesten, bei kleinen Verschiebungen kann (bei-
spielsweise bei D = 0,6 m und 1 m Tiefe) die Kurve des 
inHypo-Modells steifer sein.
Der Einfluss des Stoffmodells auf die Anfangssteifigkeit 
k
ini
 der P­y­Kurve ist in den Bildern 10 und 11 erkenn­
bar. Zur Auswertung der Anfangssteifigkeit werden drei 
unterschiedliche Dehnungen gewählt, die mit dem Zu­
sammenhang
y = 2,5 Dγ
in eine äquivalente Verschiebung umgerechnet wer­
den können. Zu den jeweiligen Verschiebungen (sie­
he Bild  10) wird die Sekantensteifigkeit bestimmt. Die 
ermittelten Sekantensteifigkeiten sind in Bild 11 darge­
stellt.
Bild 8: Exemplarische P­y­Kurven in 1 m Tiefe für einen Pfahl mit 0,6 m Durchmesser (links) und für einen Pfahl mit 6,0 m 
Durchmesser (rechts)
Figure 8: P-y curves at a depth of 1 m for piles with a diameter of 0.6 m (left) and 6.0 m (right)
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Bild 10: Darstellung der gewählten Verschiebungen zur Auswertung der Sekantensteifigkeit in 1 m Tiefe für einen Pfahl mit 
0,6 m Durchmesser (links) und für einen Pfahl mit 6,0 m Durchmesser (rechts)
Figure 10: Detail of the beginning of P-y curves at a depth of 1 m to evaluate the initial stiffness for piles with a diameter of  
0.6 m (left) and 6.0 m (right)
Bild 9: Exemplarische P-y-Kurven in 3 m Tiefe für einen Pfahl mit 0,6 m Durchmesser (links) und für einen Pfahl mit 6,0 m 
Durchmesser (rechts)
Figure 9: P-y curves at a depth of 3 m for piles with a diameter of 0.6 m (left) and 6.0 m (right)
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Bild 11: Darstellung der Sekantensteifigkeit in Abhängigkeit der Verschiebung in 1 m (oben) und 3 m (unten) Tiefe für einen 
Pfahl mit 0,6 m Durchmesser (links) und für einen Pfahl mit 6,0 m Durchmesser (rechts)
Figure 11: Stiffness of P-y curves as a function of the deflection at depths of 1 m and 3 m for piles with a diameter of 0.6 m 
(left) and 6.0 m (right)
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6 Ableitung von P-y-Kurven in  
tieferen Schichten
Derivation of P-y curves in deep layers
Die Ableitung von P-y-Kurven in tieferen Schichten ge-
staltet sich mit der beschriebenen Modellierungstech-
nik schwierig. Die Verschiebungen des Pfahls sind in 
größeren Tiefen gering und die P-y-Kurve kann somit 
nur im Bereich kleiner Verschiebungen ermittelt wer-
den. 
Wie Thieken et al. (2015) zeigen, ist die Steifigkeit der 
P-y-Kurve von der Biegelinie des Pfahls abhängig. Da-
her sollten P-y-Kurven für realistische Pfahlgeometrien 
und -steifigkeiten bestimmt werden, wodurch jedoch 
die Ermittlung der P-y-Kurve im Bereich des Rotations-
punkts nicht möglich ist. Weiterhin verschiebt sich der 
Rotationspunkt mit zunehmender Belastung, wodurch 
in diesem gesamten Bereich keine übliche P-y-Kurve 
ermittelt werden kann. Dies wird in Bild 12 deutlich. 
Die Kurven für den Pfahl mit 6,0 m Durchmesser zei-
gen plausible P-y-Kurven, wohingegen die Kurven für 
den Pfahl mit 0,6  m Durchmesser unübliche P-y-Kur-
ven zeigen. Die ausgewertete Tiefe liegt im Bereich 
des Drehpunktes des Pfahls mit 0,6  m Durchmesser 
und der Einfluss der Biegelinie verursacht vermut­




Das vorgestellte Verfahren zur Ermittlung von P­y­
Kurven aus Ergebnissen von FEM­Simulationen zeigt 
die Schwierigkeiten bei der Ableitung von P­y­Kurven 
sowie den Einfluss des gewählten Materialmodells. Es 
wurde ein einfaches Beispiel mit homogenem granula­
rem Baugrund (Sand) gewählt. Dennoch unterscheiden 
sich die ermittelten Anfangssteifigkeiten der P­y­Kurven 
teilweise um den Faktor 3, der sich wiederum signifi­
kant auf die ermittelten Eigenfrequenzen der Gründung 
auswirken kann. 
Die Ableitung von P­y­Kurven ist zudem nur in Tie­
fen möglich, in denen sich der Pfahl ausreichend ver­
schiebt. Im Bereich des Rotationspunktes des Pfahls 
können vereinfachte P­y­Kurven nicht eindeutig abge­
leitet werden.
Die realitätsnahe Simulation des Last­Verformungsver­
haltens lateral belasteter Pfähle mit der FEM bedarf der 
Wahl eines geeigneten Stoffmodells und einer entspre­
chend umfangreichen Untersuchung des Baugrunds. 
Die Simulation des Verhaltens mit P­y­Kurven stellt eine 
Vereinfachung dar und sollte auch als diese verwen­
det werden. Die Validierung von P­y­Kurven mit FEM­
Modellen ist naheliegend, stellt jedoch eine besondere 
Bild 12: Exemplarische P­y­Kurven in 4,5 m Tiefe für einen Pfahl mit 0,6 m Durchmesser (links) und für einen Pfahl mit 6,0 m 
Durchmesser (rechts)
Figure 12: P-y curves at a depth of 4.5 m for piles with a diameter 0.6 m (left) and 6.0 m (right)
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Herausforderung dar und ist nur für den untersuchten 
Standort / Baugrund, Pfahlgeometrie und Belastung gül-
tig. Die realistische Simulation des zyklischen Verhal-
tens lateral belasteter Pfähle ist Stand der Forschung, 
wodurch die Anwendung der FEM zur Validierung zy-
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Numerische Untersuchungen zur Bodenverschleppung 
und Spaltbildung infolge Spundwandeinbringung in 
Dichtungsschichten
Numerical Investigation on Soil Spreading and Gap Formation 
due to Sheet Pile Penetration in Sealing Soil Layers
Dipl.-Ing. Hatice Kaya, Univ.-Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe, TU Hamburg-Harburg,  
Institut für Geotechnik und Baubetrieb
Bei der Herstellung von Dichtungsanschlüssen im Stre-
ckenbereich von Wasserstraßen kann es insbesondere 
bei der Anschlussherstellung in einer vorhanden Dich-
tungsschicht zu Fehlstellen entlang der Kontaktfläche 
zwischen Bauteil und Ton kommen. Zur Untersuchung 
der wesentlichen Ursachen der Fehlstellenausbildung 
bei Einbringung einer Spundwand in eine Tondichtung, 
der Verschleppung und der Spaltbildung infolge Bie-
geschwingungen, wurden 1g-Modellversuche durchge-
führt. Die Abbildbarkeit dieser Effekte mit Hilfe der ge-
koppelten Euler-Lagrange-Methode (CEL) wird anhand 
der Nachrechnung der Modellversuche gezeigt. 
When forming connections with seals installed on wa-
terways, gaps and cracks may occur along the inter-
face between the structural element and the clay, par-
ticularly in the case of connections in existing sealing 
layers. 1g model tests were conducted to investigate 
the main causes of the cracks and gaps occurring dur-
ing the installation of a sheet-pile wall in a clay sealing 
layer as well as the causes of soil spreading and gap 
formation due to bending vibrations. Verification of the 
model tests by calculation demonstrated that such ef-




Im Verkehrswasserbau werden Oberflächendichtungen 
mit dem Ziel einer Reduktion von Sickerwasserverlusten 
zur Gewährleistung der Standsicherheit eingesetzt. Die 
flächige Herstellung der Oberflächendichtungen an 
Wasserstraßen wird bereits ausführlich durch die Emp-
fehlungen für die Anwendung von Oberflächendich-
tungen an Sohle und Böschungen an Wasserstraßen 
(EAO) (BAW, 2002) behandelt. Die Qualität und Wirk-
samkeit der hergestellten Oberflächendichtung wird 
maßgeblich durch die Anschlussstellen bestimmt. Bei 
einer Durchdringung der Dichtungsschicht durch Bau-
teile, wie beispielsweise durch Spundwände, während 
der Herstellung eines solchen Anschlusses muss die 
geringe Durchlässigkeit der Dichtungsschicht weiterhin 
gewährleistet sein. Sind die Anschlüsse von Bauteilen 
an die Dichtungsschicht nicht ausreichend dicht, so 
führt dies zu unplanmäßigen Versickerungen, was Ero-
sion und erdstatisch wirksame Strömungskräfte zur Fol-
ge hat und in der Regel zu Bauwerksschäden führt. Bei 
durchgeführten Bauvorhaben kann eine Spaltbildung 
unmittelbar an der Kontaktstelle von Tondichtung und 
Stahl sowie eine Rissbildung parallel zur Spundwand 
auf der Innenseite beobachtet werden, wie schema-
tisch in Bild 1 gezeigt ist. 
Bild 1:  Schematische Darstellung von Spalt- und Rissbil-
dung im Übergangsbereich zwischen Spundwand 
und Boden (Kaya, 2013)
Figure 1: Schematic representation of gap and crack for-
mation in the connecting zone between sheet pile 
and soil (Kaya, 2013)
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Die Entstehung von Fehlstellen zwischen Boden und 
Bauteil kann, wie schematisch in Bild  1 dargestellt ist, 
verschiedene Ursachen haben, die von der Herstellung 
des Dichtungsanschlusses abhängt.
Hierbei können bei Herstellung des Dichtungsanschlus-
ses bei einer vorhandenen Dichtung zwei wesentliche 
Effekte bzw. Ursachen herausgestellt werden. Zum ei-
nen kann beim Durchdringen des Bauteils durch die 
Tonschicht der weiche Ton in die unterliegende Sand-
schicht mitgeschleppt werden. Hierdurch kann es zu 
einer starken Schwächung bis zu einem kompletten 
Abreißen der Tonschicht kommen. Dies ist insbeson-
dere bei Bauteilen mit einer hohen Oberflächenrauig-
keit von Bedeutung. Zum anderen kann es bei aus-
reichender Einbindetiefe und somit von unten auf das 
Bauteil wachsenden einwirkenden Eindringwiderstand 
bei impulsartiger und insbesondere bei harmonischer 
Lasteinwirkung am Bauteilkopf zu Biegeschwingungen 
der Spundwand kommen. Die Schwingung hängt dabei 
wesentlich vom Einspanngrad der Bauteilenden ab. Die 
horizontalen Auslenkungen führen zu einer seitlichen 
Verdrängung des Bodens. Bei ausreichend großer Ko-
häsion des Bodens in Kombination mit niedriger Adhä-
sion zwischen Bauteil und Boden wird keine Rückver-
formung des Bodens an das Bauteil stattfinden und es 
bildet sich ein Spalt aus (s. Bild 2).
Diese Effekte werden ebenfalls bei Untersuchungen 
von Tamaskovics et al. (1993) zu gerammten Pfahlgrün-
dungen in kontaminierten Böden festgestellt, bei denen 
eine Störung der Dichtungsschicht festgestellt wird, die 
wesentlich durch Verschleppung der bindigen Schich-
ten hervorgerufen wird. Weitere Untersuchungen von 
Maybaum et al. (1993) zeigen bei In-situ-Versuchen zur 
Einbringung eines Rammpfahls eine deutliche Ausbil-
dung eines Spaltes infolge Querschwingungen. 
2 Abbildung großer Verformungen 
mit der gekoppelten Euler-Lagrange 
Methode 
Modelling of large deformations with 
the Coupled Eulerian-Lagrangian 
method
Die Eindringung von Strukturen in den Boden ist durch 
große Verschiebungen der Struktur, große Relativver-
Bild 2: Ursachen für Spalt- und Rissbildung im Übergangsbereich zwischen Spundwand und Boden
Figure 2: Causes of gap and crack formation in the connecting zone between sheet pile and soil
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schiebungen zwischen Struktur und Boden und große 
Bodenverformungen gekennzeichnet. Wie zuvor be-
schrieben, kann zudem eine Verschleppung weicher 
Bodenschichten in darunterliegende Bodenschichten 
und eine Spaltbildung zwischen Struktur und Boden auf-
treten. Eine numerische Modellierung solcher Prozesse 
ist mit der klassischen FEM und seiner Kinematik nach 
Lagrange nur beschränkt möglich, da die Bodenverfor-
mungen zu einer zu großen Verzerrung der finiten Ele-
mente im Kontaktbereich und damit zu einem Genauig-
keitsverlust der FEM führen. Für solche Fragestellungen 
mit großen Verformungen ist unter anderem die gekop-
pelte Euler-Lagrange Methode (CEL) prädestiniert. 
Die wesentlichen Aspekte der Methode werden in die-
sem Abschnitt zusammenfassend vorgestellt; eine aus-
führliche Beschreibung kann dem Handbuch von Abaqus/
Explicit (2013) oder Benson (1992) entnommen werden. 
Die Methode verbindet die Lagrange-Formulierung mit 
der Euler-Formulierung, um so die Vorteile des jewei-
ligen Ansatzes zu nutzen. Die Formulierungen unter-
scheiden sich in ihrem Ansatz zur Beschreibung der 
Bewegung eines volumetrischen Elements als Funktion 
der Zeit.
Die Lagrange-Formulierung bezieht sich auf Kontinu-
umelemente, denen ein Material fest zugeordnet ist. Die 
Bewegung des Kontinuums wird als eine Funktion der 
Materialkoordinate und der Zeit definiert. Das Material 
des Elements bewegt sich in Abhängigkeit vom zuge-
ordneten Stoffgesetz mit den Knoten mit, woraus eine 
Verformung des Elements resultiert (s. Bild  3, links). Bei 
zu starken Verformungen kann es zu einem starken 
Verzerren der Netzgeometrie kommen. Die Lagrange-
Methode kann über die eindeutig identifizierbaren Kno-
tenpositionen Oberflächen exakt abbilden.
Im Gegensatz hierzu liegt bei der Euler-Formulierung 
ein örtlich festes Netz mit fixierten Knoten zugrunde. 
Das Material bewegt sich durch das Netz und jedes 
Element erhält einen Füllgrad. Die Bewegung wird über 
eine Funktion der räumlichen Koordinaten und der Zeit 
beschrieben. Es ist hierbei möglich, dass einem Euler-
Element mehr als ein Material zugeordnet ist, d. h. eine 
Teilfüllung besteht. Hierdurch können keine nume-
rischen Probleme durch eine Verzerrungen des Netzes 
auftreten. Die Gestalt und Bewegung des Körpers wird 
über den Füllgrad der einzelnen Elemente detektiert. Es 
besteht keine definierte Oberfläche, auf die beispiels-
weise eine Knotenlast angesetzt werden kann. Bei der 
Modellierung mit Euler-Elementen sind insbesondere 
im Bereich von Oberflächen leere Elemente anzuord-
nen („Void“-Bereich), die ein Ausweichen des Materials 
und somit eine Verformung zulassen (s. Bild 4). 
Bei der Verwendung der Euler-Formulierung werden 
geometrische Nichtlinearitäten und nichtlineare Rand-
bedingungen, die bei großen Netzverformungen ent-
stehen, umgangen.
Bild 3:  Verformung eines Kontinuums in einer Lagrange-Analyse (links) und einer Euler-Analyse (rechts), Qiu (2012)
Figure 3:  Deformation of a continuum in a Lagrangian (left) and a Eulerian analysis (right), Qiu (2012)
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Die Kopplung des Euler-Bereichs mit der Formulierung 
für die Materialbewegung und den Lagrange-Elementen 
erfolgt über eine Euler-Lagrange-Kontaktformulierung. 
Diese ist eine Erweiterung des „general contact“ in 
Abaqus/Explizit (Abaqus Manual, 2013). 
Bei der Eindringung der Lagrange-Elemente in den 
Euler-Bereich wird das Material verdrängt und ein Void-
Bereich entsteht. Das Material kann nicht in den Über-
lagerungsbereich fließen. An diesen Bereichen wird 
über den verwendeten Kontaktalgorithmus automa-
tisch die Kontaktfläche zwischen der Lagrange-Struktur 
und dem Euler-Material gefunden. Auf der Langrangen 
Oberfläche werden Knotenpunkte und auf der Oberflä-
che des Eulergebiets Ankerpunkt erzeugt, siehe Bild 5. 
Zwischen diesen werden  Federelemente erzeugt, über 
deren Federkraft die Kontaktkraft berechnet wird. Der 
Wert der Kontaktkraft berechnet sich in Abhängigkeit 
von der Überschneidung und der Federkonstante, die 
aus den Materialeigenschaften bestimmt wird.
Bild 4: Prinzipskizze eines FE-Modells mit der gekoppelten Euler-Lagrange-Methode zur Simulation der Eindringung eines 
Bauteils in den Boden und der horizontalen Auslenkung des Bauteils
Figure 4: Schematic illustration of a FE model of sheet pile penetration into the soil and horizontal deflection using the 
CEL algorithm
Bild 5: Schematische Formulierung des Kontaktmodells zwischen dem Langrange- und Eulergebiet (Qiu, 2012)
Figure 5:  Schematic illustration of the contact between a Lagrangian and a Eulerian part (Qiu, 2012)
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Die Vernetzung des Euler-Gebiets kann diesbezüglich 
unabhängig von der Lagrange-Struktur vernetzt wer-
den. Zur Erreichung einer ausreichenden Genauigkeit 
ist auf eine ausreichend feine Diskretisierung des Euler-
Bereichs in den potenziellen Kontaktbereichen zu ach-
ten.
Bei der verwendeten Euler-Zeitintegration werden 
durch eine sogenannte „Lagrange-plus-remap“ Formu-
lierung die Berechnungen in jedem Zeitschritt in zwei 
Phasen durchgeführt. 
In einer ersten reinen Lagrange-Phase werden die Kno-
ten des Eulergebiets mit den Materialkoordinaten ge-
koppelt, sodass sich hier eine Verformung des Netzes 
im Euler-Gebiet ergibt. In einer zweiten Phase wird die 
Euler-Berechnung durchgeführt. Die Verformungen der 
Elemente werden detektiert und der resultierende Ma-
terialfluss berechnet („Transport-Phase“). Anschließend 
werden die Netzverformungen zurückgesetzt. Aufgrund 
der Lagrangen-Analyse in der ersten Phase ist auch bei 
der CEL die Zeitschrittweite so klein zu wählen, dass in 
jedem Zeitschritt keine ungünstigen Netzverzerrungen 
auftreten.
Diese Technik wird seit 2009 erfolgreich angewendet, 
um die Eindringung verschiedener Bauteile in den Bo-
den infolge monotoner, harmonischer und impulsartiger 
Belastung zu simulieren. Dazu gehören Pfähle mit ge-
schlossenem und offenem Querschnitt, verschiedene 
Stahlprofile, Spundwände und Teilverdrängungsbohr-
pfähle, siehe Qiu et al. (2009, 2010a, 2010b), Henke et 
al. (2010), Grabe und Henke (2010), Grabe et al. (1013), 
Pucker et al. (2011), Qiu (2012) sowie Pucker et al. (2013), 
Grabe et al. (2015).
3 Validierung der Rechenmethode
Validation of the numerical method
Zur Untersuchung der Fehlstellenausbildung bei der 
Durchdringung einer Dichtungsschicht aus Ton wurden 
Modellversuche durchgeführt, bei denen die Schädi-
gung während des Einpressens und des Auslenkens 
getrennt voneinander betrachtet werden. Unter Ver-
wendung der CEL-Methode wurde der Modellversuch 
nachgerechnet. Durch die Abbildung der getrennten 
Bewegungen unter definierten Randbedingungen soll 
die Simulationsmethode validiert werden, um diese für 
die Prognose der Fehlstellenbildung im Originalmaß-
stab einsetzen zu können.
3.1 Modellversuche
Model tests
Zur qualitativen, elementaren Untersuchung der beiden 
Mechanismen wurden 1g-Modellversuche im realen 
Maßstab durchgeführt (Kaya et al., 2015). Dabei wird die 
Eindringung einer Spundwand in Form einer Stahlschei-
be in den geschichteten Boden sowie die horizontale 
Auslenkung dieser Stahlscheibe untersucht.
Anhand des in Bild  6 dargestellten Modellversuchs 
wird ein Bodenausschnitt im Maßstab 1  :  1 nachge-
stellt. Der betrachtete Ausschnitt hat die Abmessungen 
1,00 m x 0,80 m x 0,25 m. Die 20 cm mächtige Ober-
flächendichtung überdeckt hierbei einen 60 cm mäch-
tigen Sandkern. Bei den Versuchen werden die beiden 
wesentlichen Effekte, die Verschleppung und die ho-
rizontale Verdrängung des Materials, getrennt vonei-
nander betrachtet. In einer ersten Phase wird die 2 cm 
dicke Stahlplatte weggesteuert 50  cm in den Boden 
eingedrückt und eine Verschleppung der Tonschicht 
in den unterliegenden Sandkern erzeugt. Die Einbring-





 = 70 mm/s variiert. In der zweiten Phase wird 
die Spundwand angreifend an einem Anschlusspunkt 
32  cm über der Tonschichtoberkante horizontal har-
monisch ausgelenkt. Hierbei beträgt die Amplitude auf 





bei Frequenzen von f = 1 bzw. 2 Hz. Die gewählten nied-
rigen Frequenzen erlauben hierbei eine bessere op-
tische Verfolgung der Prozesse.
Das über der Dichtungsschicht anstehende Wasser 
wird über eine 10 cm hohe Wassersäule abgebildet, die 
im luftdichten Versuchskasten mit einem der Wassertie-
fe entsprechenden Luftdruck beaufschlagt wird. In den 
vorgestellten Versuchen wird hierbei von einer Wasser-
tiefe von 4 m ausgegangen.
Für die Sandschicht wurde ein Modellsand des Instituts 
für Geotechnik und Baubetrieb, der Hamburger Sand, 
verwendet. Dieser mittelsandige Grobsand wurde mit 
einem Wassergehalt von w
Sand 
= 10  % dicht gelagert 
eingebaut. Für die Oberflächendichtung wurde Notten-
kämper Ton verwendet, der zuvor homogenisiert wur-
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de. Der Ton wies einen Wassergehalt von w
Ton 
= 30 %, 
eine undrainierte Scherfestigkeit c
u
 = 15 % und eine wei-
che Konsistenz auf und erfüllt die Anforderungen nach 
EAO (BAW 2002).
Neben der Einbringgeschwindigkeit v
v
, der Amplitude 
der horizontalen Auslenkung u
h
 sowie deren Frequenz 
f wurden in einzelnen Versuchen die Lagerung des un-
terliegenden Sandes D
Sand
, der Wassergehalt des Tons 
w
Ton
, der Wasserdruck auf die Tondichtung h
hyd
 sowie 
die Rauigkeit der Stahloberfläche variiert. Aufgrund des 
aufwändigen Einbaus des Bodenmaterials sowie der 
begrenzten Verfügbarkeit des untersuchten Tons wur-
de ein Referenzversuch mit festgelegten Parametern 
gefahren und anschließend wurden die einzelnen Para-
meter selektiv geändert. Die Versuchsergebnisse sind 
in Kaya et al. (2015) zusammengefasst.
3.2 Numerisches Modell
Numerical model
Für die Nachrechnung der Modellversuche werden der 
Bodenkörper sowie die Spundwand herausgeschnit-
ten. Die Geometrie bleibt hierbei, wie in Bild 6 darge-
stellt, erhalten. Bild  7 zeigt die angesetzten Randbe-
dingungen. Der durch zusätzliche Steifen verstärkte 
Versuchskasten kann als starr angenommen werden. 
Der Boden ist somit an den Rändern jeweils in die Nor-
malenrichtung unverschieblich angesetzt.
Das verwendete FE-Netz ist in Bild 7 (rechts) dargestellt. 
Der Boden wird mit Euler-Elementen abgebildet. Das 
Netz ist örtlich fest und der Boden bewegt sich durch 
das Netz.
Die aktuelle Form und Verteilung der Bodenschichten 
bestimmt sich über den Füllgrad der jeweiligen Ele-
mente. Damit eine Hebung an der Oberflache der Ton-
dichtung abgebildet werden kann, werden oberhalb 
der tongefüllten Elemente leere Elemente angeordnet. 
Die Stahlplatte wird als starrer Körper mit Lagrange-Ele-
menten abgebildet. Unterhalb und entlang der Spund-
wand sind ausreichend Elemente anzuordnen, um den 
Kontakt zwischen Boden und Stahl ausreichend genau 
abbilden zu können. Eine zu grobe Diskretisierung 
führt an der Aufstandsfläche zu einer fehlerhaften Be-
rechnung der Kontaktnormal- und Schubspannungen. 
Bild 6: Schematische Darstellung des Modellversuchsstands (ohne Lastantrieb und Belastungsrahmen)
Figure 6: Schematic illustration of the model test (without driving motor and load frame)
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Weiterhin kann nur über eine sehr feine Diskretisierung 
entlang der Spundwand über leere Elemente ein Spalt 
eindeutig detektiert werden. Dies wurde bei der Erstel-
lung des Modells beachtet. Die Elementgröße wurde 
hierbei stets möglichst groß gewählt, um die Rechen-
zeit zu reduzieren.
Das gesamte Modell ist aufgrund der einfachen Geo-
metrie strukturiert mit gleichmäßigen Quaderelementen 
vernetzt. Für den Boden werden lineare, dreidimensio-
nale Euler-Kontinuumelemente des Typs EC3D8R (mit 
reduzierter Integration und Hourglass control) verwen-
det (vgl. Abaqus, 2013). Die Stahlplatte wird mit dreidi-
mensionalen Kontinuumelementen des Typs C3D8R 
(mit reduzierter Integration und Hourglass control) ab-
gebildet (vgl. Abaqus, 2013).
Der Wandreibungswinkel zwischen Stahl und Boden 
wird über einen allgemeinen Kontakt mit dem Rei-
bungswert zwischen Ton und Stahl von δ = j/2 abge-
bildet (Potyondy, 1961). Die Abweichungen der Scher-
parameter des Sands sind relativ gering und somit wird 
aufgrund des hohen numerischen Aufwands auf eine 
Differenzierung der Kontakte der beiden unterschied-
lichen Schichten zur Spundwand verzichtet.
3.3 Stoffmodell
Constitutive model
Untersucht wird die Spundwandeinbringung durch Not-
tenkämper Ton in Hamburger Sand. Um die materielle 
Nichtlinearität, d. h. das Spannungs-Dehnungs-Verhal-
ten des Bodens, auch bei großen Deformationen abbil-
den zu können, wird ein Stoffmodell verwendet, das die 
Steifigkeit des Bodens in Abhängigkeit des Spannungs-
zustands und der Lagerungsdichte berücksichtigt.
Für den Sand wird das hypoplastische Stoffmodell nach 
von Wolffersdorff (1996) verwendet. Die Erweiterung der 
intergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle 
(1997) ermöglicht zudem die Abbildung einer erhöh-
ten Steifigkeit im Bereich sehr kleiner Dehnungen. Das 
Stoffmodell eignet sich gut zur Abbildung des linear an-
elastichen Verhaltens von granularen Böden und des-
sen typischen Bodeneigenschaften wie z. B.  Dilatanz, 
Bild 7: Geometrie und Randbedingungen (links) und verwendetes Netz (rechts) des Simulationsmodells zur Nachrechnung 
des Modellversuchs
Figure 7: Geometry and boundary conditions (left) and discretization (right) of the FE model used for the verification of the 
model test by calculation
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Kontraktanz, unterschiedliche Be- und Entlastungsstei-
figkeiten, Barotropie und Pyknotropie. In Tabelle 1 sind 
die verwendeten Stoffparameter aufgelistet.
Für den Ton wird das Modified Drucker-Prager/Cap Mo-
del (MDP) (Abaqus Manuel, 2013) verwendet. Das MDP 
ist ein linear elastisches, volumetrisch verfestigend 
plastisches Modell mit modifizierter Grenzbedingung 
nach Drucker-Prager und Dehnungsverfestigungskap-
penfläche zur Beschreibung der volumetrischen Verfes-
tigung.
Dieses Modell enthält keinen Druck- und Dichteein-
fluss, keine Viskosität, keine inhärente Anisotropie 
und keine Destrukturierung und zählt damit zu den 
einfachen Stoffmodellen für Boden. Der Vorteil des 
Stoffmodells liegt darin, dass es im Gegensatz zu hoch-
wertigen Stoffmodellen, wie dem viskohypoplastischen 
nach Niemunis (2003), insbesondere bei den kleineren 
Spannungsbereichen die Festigkeiten des Tons realis-
tischer abbilden kann.
Das MDP kann nicht in totalen Spannungen formuliert 
werden, da es nicht die Grenzbedingung nach Mohr-
Coulomb enthalt. Die für das Mohr-Coulomb Modell ver-
wendete Vorgehensweise kann aber auch hier übertra-
gen werden, sofern der Parametersatz so festgelegt ist, 
dass das Modell bei elastischer und elastoplastischer 
Antwort bei totaler Spannungsanalyse eine nahezu vo-
lumentreue Verformung liefert.




Zur Bewertung der Abbildbarkeit der Bodenverfor-
mung, der Verschleppung sowie des Kontaktes wäh-
rend der Einbringung der Stahlscheibe in den von der 
Tonschicht überlagerten Sand mit der CEL werden die 
Ergebnisse der Simulation mit denen der Modellver-
suche verglichen.
Bodenverformungen und Verschleppen
Bild 8 zeigt die Verschleppung des Tons nach der Ein-
bringphase bei einem reibungsfreien Kontakt (links) 
und einem Reibungsbeiwert von μ = 0,5. Hierbei ist 
die Füllung der finiten Elemente mit Ton in rot und mit 
Sand in blau dargestellt. Es zeigt sich, dass bei beiden 
Simulationen eine Verschleppung des Tons in den Sand 
stattfindet. Erwartungsgemäß fällt diese bei einem 
höheren Reibungsbeiwert tieferreichend aus. In bei-
den Fällen wird lediglich eine dünne Schicht nahe der 
Platte mitgeschleppt. Die Reibung hat weiterhin einen 
Einfluss auf die Größe bzw. die Ausprägung des Ver-
schleppungstrichters. Bei reibungsfreiem Kontakt bildet 
sich ein deutlich tiefergehender Spalt in der Tonschicht 































Hamburger Sand 0,218 2,0 5,0 1,0-4 0,5 5,0
Tabelle 1: Hypoplastische Materialparameter für Hamburger Sand
















Nottenkämper Ton 4125/8000 0,38/0,495 33,3/0 9,8/47 0,8 0,02 0
Tabelle 2: MDP-Materialparameter für Nottenkämper Ton
Table 2: Material parameters of Nottenkaemp clay
55BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Kaya / Grabe: Numerische Untersuchungen zur Bodenverschleppung und Spaltbildung infolge Spundwandeinbringung ...
der Hebung der Tonschicht durch die Verdrängung des 
Bodens durch die Stahlplatte. Während der Aufwärtsbe-
wegung des Bodens entsteht hingegen bei Berücksich-
tigung der Reibung eine Art Mitschleppeffekt bzw. eine 
Aufhängung des Bodens an der Platte. Die Sandschicht 
hebt sich in beiden Fällen um etwa 2 cm. Die Tonschicht 
hebt sich bei glatter Stahlplatte um etwa 4 cm und bei 
rauer Stahlplatte um rund 3 cm.
Bild 9 zeigt die Verschleppung des Tons nach der Ein-
bringphase. Trotz der unterschiedlichen Einbringpara-
meter zeigen die Versuche ähnliches Verhalten. In den 
Modellversuchen findet der Verschleppungsprozess 
ebenfalls in einem näheren Bereich von circa 1,0 d Ab-
stand zur Platte statt. Die Trichterform entsteht hierbei, 
vergleichbar mit den Simulationen, durch eine Hebung 
der Sandschicht. Diese beträgt in den Modellversuchen 
lediglich rund 1 cm. Die Hebung der Oberfläche beträgt 
etwa 2 cm. Die Hebungen werden somit qualitativ über 
das numerische Modell abgebildet, sie werden aller-
dings überschätzt.
Die in den Simulationen ermittelte Verschleppung 
kann nicht anhand der an der Frontscheibe des Ver-
suchskastens gemachten Aufnahmen gezeigt werden. 
Beim Ausbau der Stahlplatte aus dem Versuchskasten 
zeigten sich allerdings deutliche Tonspuren am Stahl 
bis zu einer Tiefe von etwa 10 cm bei einer glatten Bau-
Bild 8: Berechnete Verteilung des Ton (rot) und des Sandes (blau) bei Variation der Wandreibung zwischen Stahlplatte und 
Boden (links: μ = 0, rechts: μ = 0,5)
Figure 8: Calculated distribution of clay (red) and sand (blue) for the variation of the wall friction between steel and soil (left: 
μ = 0, right: μ = 0.5)
Bild 9: Verschleppung des Tons durch den Einbringvorgang bei glatter Bauteiloberfläche (links) und rauer Bauteilober-
fläche (rechts) nach Erreichen der maximalen Einbringtiefe von 50 cm bzw. am herausgezogenen Bauteil
Figure 9: Spreading of the clay caused by the penetration process using a smooth surface (left) or a rough surface (right) 
after reaching the maximum penetration depth of 50 cm and after extracting the steel sheet
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teiloberfläche und über die gesamte Tiefe bei einer rau-
en Bauteiloberfläche. Dies zeigt eine gute Übereinstim-
mung mit den Simulationsergebnissen.
Last-Verschiebungs-Verhalten bei  
horizontaler Auslenkung der Stahlplatte
Bei den Modellversuchen konnte beobachtet werden, 
dass sich ein Spalt durch zyklisches seitliches Verdrän-
gen sukzessive ausbildet. Dies wird anhand des Kraft-
Verschiebungs-Verhaltens bei der horizontalen Auslen-
kung der Stahlplatte, wie es in Bild 10 verdeutlicht wird, 
erkennbar. Zunächst besteht ein linearer Zusammen-
hang und die Verdrängung des Bodens erfordert die 
volle Kraft bei jeder Auslenkung, bis schließlich nach 
der Ausbildung eines Spaltes ein nichtlineares, zumeist 
s-förmiges Verhalten festgestellt werden kann.
In Bild  11 sind gemessene und berechnete Kraft-Ver-
schiebungs-Verläufe für einen beispielhaften Modell-
versuch mit einer Amplitude von u
h
 = 10  mm und ei-
ner Frequenz von f = 2 Hz gegenübergestellt. Bei den 
gemessenen Kraft-Verschiebungs-Verläufen sind alle 
(rund 157) Lastzyklen bis zur Einstellung einer konstan-
ten Kraft und bei den berechneten die ersten beiden 
Lastzyklen abgebildet. Das wesentliche Verhalten des 
Bodens, wie es links gezeigt wird, kann durch die Si-
mulation (rechts) abgebildet werden. Die erste Auslen-
kung der Simulation entspricht sowohl von der Form als 
auch von der Größenordnung der erforderlichen Kraft 
für die ausgebrachte Auslenkung von u
h
 = 10 mm den 
Messungen im Versuch. Der Abfall der Kraft erfolgt hin-
gegen nicht gleichmäßig über die Rückbewegung der 
Platte, sondern abrupt. Die Ursache hierfür kann sein, 
dass Adhäsionskräfte in der Simulation nicht abgebil-








Bild 11: Kraft-Verschiebungs-Beziehung während der horizontalen Auslenkung uh = 10 mm der Stahlplatte im Modell- 
versuch (links) und in der Simulation (rechts)
Figure 11: Strength-displacement behaviour for an amplitude of uh = 10 mm measured in the model tests (left) and simulated 
(right)
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det werden. In der Simulation stellt sich bei der zwei-
ten Auslenkung das s-förmige Verhalten ein, d. h. der 
Spalt hat sich vollständig ausgebildet. Die Spaltbreite 
wird durch die Simulation nur sehr gering überschätzt. 
Die erreichte Spaltbreite bleibt bei der Simulation be-
stehen. Es entsteht keine Rückbildung des Spalts, wie 
es in den Modellversuchen beobachtet werden kann.
4 Zusammenfassung 
Conclusion
Die Simulation der großen Verformungen, wie sie bei 
der Einbringung eines Profils durch eine Tondichtung 
auftreten, können mit Hilfe der CEL abgebildet wer-
den. Das Nachrechnen des Durchdrückens und der 
anschließenden zyklischen seitlichen Verdrängung, 
wie sie in den 1g-Modellversuch als Vereinfachung der 
Fehlstellenausbildung bei Biegeschwingung angesetzt 
wurde, liefert eine zufriedenstellende Validierung der 
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as with the coupled Eulerian-Lagrangian method (CEL). 
The behaviour of both drained and partially drained 
soil is considered. 
1 Einleitung
Introduction
Mit Hilfe von Baugrundverbesserungsmaßnahmen kann 
das Risiko des Bodenversagens verringert werden. Mit 
Hilfe der Rütteldruckverdichtung werden tieferliegende 
Bodenschichten aus granularem Material verdichtet, 
Setzungen reduziert, die Grundbruchsicherheit erhöht 
sowie die Verflüssigungsgefahr bei dynamischer Anre-
gung des Bodens verringert.
Numerische Simulationen können eingesetzt werden, 
um das Verfahren der Rütteldruckverdichtung zu op-
timieren oder um maßgebende Einflussparameter auf 
die Verdichtungswirkung des Verfahrens zu bestim-
men. Um dies ausführen zu können, ist eine Modellie-
rungsmethode erforderlich, die das Bodenverhalten 
während der Rütteldruckverdichtung wiedergeben 
kann. Darüber hinaus sind die auftretenden Verfor-
mungen rechenstabil abzubilden. Aus diesem Grund 
wird der Vorgang der Rütteldruckverdichtung mit Hil-
fe der gekoppelten Euler-Lagrange-Methode (engl. 
Coupled Eulerian-Langrangian-Method (CEL)) und mit 
der klassischen Finite-Elemente-Methode (FEM) mo-
delliert. Darüber hinaus werden ein drainiertes und ein 
teildrainiertes Bodenverhalten betrachtet.
Numerische Simulation einer Bodenverbesserungsmaßnahme 
infolge Rütteldruckverdichtung 
Numerical Simulation of Ground Improvement Using Deep 
Vibration Compaction
Evelyn Heins, M. Sc.; Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe, Technische Universität Hamburg-
Harburg; Dipl.-Ing. Thorben Hamann, COWI A/S – Office Hamburg
Die Rütteldruckverdichtung wird als Bodenverbesse-
rungsmaßnahme für nichtbindige Böden eingesetzt. Im 
Zuge einer solchen Maßnahme wird der Boden verdich-
tet, die Grundbruchsicherheit erhöht, Setzungen redu-
ziert und die Verflüssigungsneigung verringert. Der Tie-
fenrüttler besteht aus einer oder mehreren exzentrisch 
angeordneten, rotierenden Massen. Die Masse rotiert 
während des Verdichtungsvorgangs um die vertikale 
Achse des Rüttlers, sodass eine oszillierende Rüttlerbe-
wegung entsteht. Um den Verdichtungsprozess zu opti-
mieren, können numerische Simulationen durchgeführt 
werden. Hierbei ist eine Betrachtung des Einflusses 
der dynamischen Rüttlerkraft auf den Verdichtungspro-
zess möglich. Für die numerische Modellierung stehen 
verschiedene Methoden zur Verfügung. Aus diesem 
Grund wird die Rütteldruckverdichtung mit Hilfe der 
klassischen Finite-Elemente-Methode (FEM) sowie der 
gekoppelten Euler-Lagrange-Methode (CEL) simuliert. 
Hierbei wird sowohl ein drainiertes als auch ein teildrai-
niertes Bodenverhalten betrachtet.
Deep vibration compaction is used as a ground im-
provement method for non-cohesive soils. When car-
rying out this procedure, the soil is compacted, the 
bearing capacity of the soil is increased, settlements 
are reduced and the tendency towards liquefaction of 
the soil is reduced. The compactor consists of eccentri-
cally arranged, rotating masses. These masses rotate 
around the vertical axis of the compactor, giving rise 
to an oscillating compactor movement. Numerical simu-
lations can be conducted to optimize the compaction 
process. An investigation of the influence of the dynam-
ic compactor force on the compaction process is pos-
sible. Several different modelling techniques exist for 
the numerical simulation under consideration. For this 
reason, a deep vibration compaction is modelled with 
the conventional finite element method (FEM) as well 
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2 Rütteldruckverdichtung
Deep vibration compaction
Für die Tiefenverdichtung mittels Rütteldruckverfah-
ren wird ein Tiefenrüttler eingesetzt. Dieser setzt sich 
zusammen aus einem Stahlzylinder und einer Halte-
stange. Der Stahlzylinder (Rüttler) hat eine Länge von 
2,0  m bis 4,0 m und einen Durchmesser von 0,30 m 
bis 0,50 m. Massen, die innerhalb des Rüttlers angeord-
net sind, rotieren um die Vertikalachse des Tiefenrütt-
lers, wodurch eine oszillierende Bewegung des Rütt-
lers erzeugt wird. Der Rüttler und die Haltestange sind 
gelenkig miteinander verbunden. Die Haltestange hat 
denselben Durchmesser wie der Rüttler und wird durch 
einen Kran gehalten (Witt, 2009).
Ein typischer Rüttler weist eine Schwingfrequenz von 
30 Hz bis 60 Hz auf, wobei eine maximale Auslenkung 
des Rüttlerfußes von 0,003 m bis 0,021 m auftritt. Diese 
Angaben sind äquivalent zu einer Horizontalkraft des 
Rüttlers von 150 kN bis 700 kN (Fellin, 2000; Witt, 2009).
Zu Beginn des Rütteldruckverfahrens wird der Tiefen-
rüttler eingebracht. Mit Hilfe des Eigengewichts des Ge-
rätes oder durch Bohrflüssigkeit wird der Rüttler auf die 
gewünschte Tiefe abgesenkt. Während der Verdich-
tung wird der Rüttler stufenweise gezogen. Mit jeder 
Schrittdauer von etwa 30 s bis 60 s kann der Rüttler um 
0,30 m bis 1,0 m gezogen werden. 
Die vom Rüttler ausgehenden Scherwellen führen zur 
Verdichtung im Boden. Die entstehenden Hohlräume 
verfüllen sich durch den umgebenden Boden. Der an 
der Geländeoberkante entstehende Setzungstrichter 
wird durch Bodenmaterial verfüllt. Auf diese Weise wird 
die Lagerungsdichte des Bodens in einem Radius von 
etwa 0,6 m bis 1,75 m um den Rüttler erhöht. Das beste 
Ergebnis kann erzielt werden, wenn die Verdichtungs-
maßnahme in endlichen Abständen wiederholt wird 





Bei der Rütteldruckverdichtung treten im Boden 
große Verformungen auf. Deshalb ist es erforderlich 
die Bodenverbesserungsmaßnahme mit einem nume-
rischen Verfahren abzubilden, welches große Verfor-
mungen rechenstabil verarbeiten kann. Hierfür ist die 
CEL-Methode geeignet. In dieser Methode werden 
die Vorteile einer Lagrange- und einer Euler-Formulie-
rung kombiniert. Diese beiden Formulierungsmetho-
den bilden die Grundlage der FEM und sind in Bild 1 
dargestellt. 
Bild 1: Verformung eines Kontinuums in einer Lagrange- (links) und einer Euler-Analyse (rechts) (Qiu, 2012)
Figure 1: Deformation of a continuum in a Lagrangian (left) and a Eulerian analysis (right) (Qiu, 2012)
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Der Lagrange-Formulierung liegt eine Kontinuumsbe-
schreibung zugrunde, die von der Zeit und von Ma-
terialkoordinaten abhängig ist. Dies bedeutet für die 
numerische Simulation, dass sich das FE-Netz mit dem 
Material verformen wird und ein Materialpunkt immer 
dem gleichen Netz-Knoten zugeordnet ist. Mit Hilfe 
der Lagrange-Formulierung können Oberflächen sehr 
genau nachvollzogen werden, aber es können große 
Netzverzerrungen und damit Recheninstabilitäten auf-
treten. Diese Formulierung wird in der klassischen FEM 
verwendet (Qiu, 2012).
Die Euler-Formulierung geht von einem ortsfesten FE-
Netz aus, durch das sich das Euler-Material hindurch 
bewegen kann. Eine Kontinuumsbewegung wird ent-
sprechend in Abhängigkeit von der Zeit und von Orts-
kooridnaten beschrieben. Mit Hilfe dieser Formulierung 
ist es möglich, große Verformungen weitestgehend sta-
bil zu beschreiben (Qiu, 2012).
In der CEL-Methode wird die Bewegung eines nach 
Lagrange formulierten Objektes innerhalb eines Eu-
ler-Gebietes beschrieben (vgl. Bild 2). Das Lagrange-
Objekt kann sich solange widerstandslos in der Euler-
Region bewegen, bis es auf Euler-Material trifft. Zu 
diesem Zeitpunkt wird die allgemeine Kontaktformulie-
rung aktiviert, welche eine Überlappung von Euler- und 
Bild 2: Verformung des Lagrange-Objektes und des 
Euler-Materials in der CEL-Methode (Qiu, 2012)
Figure 2: Deformation of a Lagrangian object and a  
Eulerian material for the CEL method (Qiu, 2012)
Lagrange-Material verhindert. Die Materialverteilung 
innerhalb des Euler-Netzes wird über den Eulervolu-
menanteil (engl.: Eulerian Volume Fraction (EVF)) be-
schrieben. Jedes Euler-Element kann beliebige Werte 
zwischen 0 ≤ EVF ≤ 1 annehmen. EVF = 0 beschreibt ein 
materialleeres und damit ein mit Luft gefülltes Element. 
Über EVF = 1 wird ein vollständig mit Material gefülltes 
Element definiert. Die Berechnung der Kräfte und der 
Verschiebungen des Lagrange-Objektes und des Euler-
Materials erfolgt unter Ansatz der durch das jeweils an-
dere Objekt ausgeübten Einwirkung (Qiu, 2012). 
Die CEL-Methode wurde bereits des öfteren erfolg-
reich zur Berechnung von geotechnischen Problemen 
mit großen Verformungen eingesetzt, z. B. in Qiu et al. 
(2009) und Pucker und Grabe (2012).
3.2 Modellierung der Rütteldruckverdichtung
Modelling of the deep vibration 
compaction method
Die CEL-Methode ist in der Lage große Verformungen, 
wie sie beispielsweise bei der Rütteldruckverdichtung 
im Boden auftreten, abzubilden. Bei der klassischen 
FEM kann es hingegen zu großen Netzverzerrungen 
kommen. Der Vorteil der FEM liegt in der deutlich kürze-
ren Rechenzeit der Modelle, wodurch die Variation von 
mehreren Parametern und Randbedingungen effizient 
möglich ist. Für ein FE-Modell der Rütteldruckverdich-
tung sind gegenüber dem CEL-Modell Vereinfachungen 
zu treffen und es ist zu zeigen, dass beide Modelle ver-
gleichbare Ergebnisse liefern. Aus diesem Grund wird 
im Folgenden erläutert, wie die Rütteldruckverdichtung 




Basierend auf der CEL-Methode wird das in Bild 3 dar-
gestellte dreidimensionale Modell für die Abbildung der 
Rütteldruckverdichtung genutzt.
Der Bodenkörper wird als Zylinder mit einem Radius 
von r = 15,0 m und einer Höhe von h = 25,0 m modelliert. 
Der für die Materialausbreitung benötigte materialleere 
Bereich hat eine Höhe von h = 1,0 m. Die Materialbewe-
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gung normal zu den Modellgrenzen aus dem Modell 
heraus wird durch Randbedingungen verhindert. Die 
Diskretisierung des Bodenkörpers erfolgt mit achtkno-
tigen Euler-Elementen mit reduzierter Integration. Für 
den Tiefenrüttler wird angenommen, dass er zu Beginn 
des Verdichtungsprozesses d  =  10,0 m in den Boden 
vorinstalliert ist. Dies wird mit Hilfe der wished-in-
place-Methode abgebildet. Der Rüttler hat eine Länge 
von L = 2,50 m und einen Durchmesser von D = 0,3 m. 
Der Rüttler ist mit der Haltestange, die ebenfalls einen 
Durchmesser von D = 0,3 m hat, gelenkig verbunden. 
Die Bewegung der Haltestange wird an ihrem oberen 
Ende in vertikaler und horizontaler Richtung verhindert. 
Für den gesamten Tiefenrüttler wird ein linear elasti-
sches Materialverhalten mit einem Elastizitätsmodul 
von E  =  210∙106  kN/m² und einer Querdehnzahl von 
ν = 0,3 angenommen. Für die Vernetzung des Tiefen-
rüttlers werden Lagrange-Elemente, in diesem Fall 
achtknotige Hexaeder-Elemente mit linearem Ansatz 
für die Verschiebung und reduzierter Integration, ge-
wählt. 
Für den Kontakt wird eine allgemeine penalty Kontakt-
formulierung verwendet. Hierbei wird die Reibung zwi-
schen dem Rüttler und dem Boden als vernachlässig-
bar angenommen und entsprechend ein reibungsfreier 
Kontakt für das Modell angesetzt.
Über die angeführte Beschreibung hinausgehende De-




Im FE-Modell (vgl. Bild 4) wird der Bodenausschnitt 
ebenfalls als dreidimensionaler Zylinder modelliert. Der 
Radius des Zylinders wird zu r = 15,0 m und die Höhe 
zu h  =  26,0  m gesetzt. Der Tiefenrüttler wird mittels 
der wished-in-place-Methode d = 8,0 m in den Boden 
voreingestellt. Die Rüttlerlänge wird mit L = 2,5 m an-
genommen. Der Rüttler wird als Starrkörper-Röhre mit 
einem Durchmesser von D = 0,3 m modelliert und in alle 
Bewegungsrichtungen fixiert. Um die Rüttlerbewegung 
abbilden zu können, wird der Boden in acht Segmente 
unterteilt und auf die Segmente im Bereich des Rüttlers 
eine rotierende Kraft angesetzt. 
Bild 3: Vertikaler Schnitt durch das CEL-Modell
Figure 3: Vertical section through the CEL model
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Die Diskretisierung erfolgt sowohl für den Bodenaus-
schnitt als auch für den Rüttler mit Lagrange-Elementen. 
Das FE-Netz besteht aus acht knotigen Hexaeder-Ele-
menten mit reduzierter Integration und einem linearen 
Ansatz für die Verschiebung.
Der Kontakt zwischen dem Boden und dem Rüttler wird 




Der Boden wird für diese numerische Simulation als 
trockener Sand angenommen. Um das Bodenverhalten 
während der Verdichtung realitätsnah abbilden zu kön-
nen, wird das hochwertige hypoplastische Stoffgesetz 
nach von Wolffersdorff (1996) mit der Erweiterung der 
intergranularen Dehnungen nach Niemunis und Herle 
(1997) verwendet. Dieses Stoffgesetz ermöglicht die Ab-
bildung von typischen Bodeneigenschaften von Bedeu-
tung für Verdichtungsprozesse im Boden, beispielswei-
se Dilatanz, Kontraktanz, Pyknotropie, Barotropie sowie 
unterschiedliche Be- und Entlastungssteifigkeiten. In 
Mahutka (2008) und in Qiu (2012) wird gezeigt, dass 
das oben genannte hypoplastische Stoffgesetz in der 
Lage ist, das nichtlineare, anelastische Verhalten granu-
larer Materialien numerisch abzubilden.
Bild 4: Vertikaler Schnitt durch das FE-Modell















Tabelle 1: Hypoplastische Stoffparameter für Mai-Liao-Sand
Table 1: Hypoplastic material parameters for Mai-Liao sand
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Die erforderlichen Stoffparameter für den implemen-
tierten Mai-Liao-Sand (Cudmani, 2001) sind in Tabelle 1 
aufgeführt. Es wird eine lockere Lagerung für den Bo-
den mit I
D
  =  0,2 für die numerische Simulation ange-




Partially drained soil behaviour
Während des Verdichtungsvorgangs kann das Poren-
wasser im Boden eine wesentliche Rolle spielen. Aus 
diesem Grund ist es ratsam, den Boden in der nume-
rischen Modellierung als Zweiphasengemisch, welches 
aus festen Bodenkörnern und einem Poren fluid besteht, 
abzubilden. Ein Ansatz für eine vollständig gekoppelte 
Verformungs-Sicker-Analyse für gesättigte Böden ba-
sierend auf einem expliziten Zeitintegrationsschema 
wird in Hamann und Grabe (2013) vorgestellt. Dieser 
Ansatz stützt sich auf eine up-Formulierung, worin u 
das Verschiebungsfeld der Feststoffphase und p das 
Porenwasserdruckfeld darstellen. Die Bewegungsglei-
chung wird für die Mischung aus Festkörper und Fluid-
phase gelöst. Das Verhalten des Korngerüstes wird 
über das zuvor beschriebene hypoplastische Stoffge-
setz nach von Wolffersdorff (1996) mit der Erweiterung 
der intergranularen Dehnungen nach Niemunis und 
Herle (1997) beschrieben. Weitere Details zu diesem 
Ansatz sind Hamann und Grabe (2013) zu entnehmen.
Für den modellierten Sand wird ein Sättigungsgrad 
S = 99 % und eine Durchlässigkeit k
f
 = 1∙10-4 m/s ange-
setzt. Die weiteren erforderlichen Stoffparameter sind 











3.5 Lastgeschichte und Variationen
Load history and variations
Als Anfangszustand der Simulation wird ein Erdruhe-
druckzustand mit einem Erdruhedruckbeiwert von 
K
0
 = 1 – sin(φ) angesetzt. Im Anschluss hieran wird der 
Prozess der Rütteldruckverdichtung über eine Dauer 
von 3,0 s simuliert.
In der CEL-Simulation wird die Rüttlerbewegung kraft-
gesteuert modelliert, wobei am Rüttlerfuß eine Einzel-
kraft H = 300,0 kN mit zeitlich veränderlicher Richtung 
wirkt. Die Drehung des Rüttlers ist mit einer Frequenz 
f = 30,0 Hz um die vertikale Tiefenrüttlerachse definiert. 
Um den Einfluss der horizontalen Rüttlerkraft auf den 
umliegenden Boden untersuchen zu können, werden 
bei gleichbleibender Frequenz zusätzlich die Kräfte 
H = 150,0 kN, H = 500,0 kN und H = 700,0 kN berück-
sichtigt.
Im Gegensatz hierzu wird in der FE-Analyse die Kraft 
auf den Boden nicht über einen sich bewegenden Rütt-
ler, sondern über eine Kraft aufgebracht, die mit einer 
Frequenz f  =  30,0  Hz im Bereich des Rüttlers auf die 
einzelnen Bodensegmente wirkt. Die Kraft wird über ei-
nen über die Bodensegmente rotierenden Druck von 
p = 75 kN/m² aufgebracht.
Der Boden in der FE-Analyse wird mit dem unter Ab-
schnitt 3.3 beschriebenen hypoplastischen Stoffmodell 
abgebildet. In der CEL-Modellierung finden für eine dy-
namische Kraft von H = 300,0 kN sowohl das erwähnte 
hypoplastische Stoffgesetz als auch das teildrainierte 
Bodenverhalten Anwendung.
4 Modellierungsergebnisse
Results of the numerical simulation
4.1 Einfluss der dynamischen Rüttlerkraft
Influence of the dynamic force
Da die Rüttlerfrequenz in allen CEL-Simulationen gleich 
angesetzt wurde, kann mit Hilfe der unterschiedlichen 
Simulationen und der Kraftvariation der Einfluss der dy-
namischen Kraft während des Verdichtungsprozesses 
auf den Boden untersucht werden. 
Tabelle 2: Weitere Stoffparameter für Mai-Liao-Sand
Table 2: Further material parameters for Mai-Liao sand
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Wie ein Vergleich mit Literaturwerten zeigt, liefern die 
numerische Simulationen plausible Ergebnisse. Hierfür 
kann die Beziehung zwischen der horizontalen Rütt-
lerkraft und der daraus berechneten Auslenkung des 
Rüttlerfußes (oszillierende Amplitude) betrachtet wer-
den. In Bild 5 (rechts) ist für diese Kraft-Auslenkungs-
Beziehung ein Vergleich zwischen der durchgeführten 
numerischen Simulation und Literaturwerten aus Fellin 
(2000) abgebildet. Die durchgeführten Modellierungen 
ergeben für die angesetzten horizontalen Kräfte im Be-
reich 150,0 kN ≤ H ≤ 700,0 kN oszillierende Amplituden 
von 10,1 mm ≤ u ≤ 40,9 mm. Dieses Ergebnis zeigt gute 
Übereinstimmungen mit den Literaturwerten.
Als Auswertung der Kraftvariation kann die Porenzahl-
verteilung über einen horizontalen Pfad in einer Tiefe 
von 8,75  m unter Geländeoberkante betrachtet wer-
den. Hieraus ist der Einflussbereich der Rütteldruck-
verdichtungsmaßnahme abzuleiten. Aus Bild 5 (links) 
wird ersichtlich, dass die Rüttlerkraft nur einen geringen 
Einfluss auf die Einflussfläche hat. Eine Rüttlerkraft von 
H  =  700,0  kN führt zu einer Einflussfläche, in der die 
relative Lagerungsdichte mindestens I
D
 = 0,75 beträgt, 
mit einem Radius von r  =  1,88  m. Im Vergleich hierzu 
ist für eine Kraft von H = 150,0 kN, entsprechend einer 
Verringerung um ungefähr 80 %, mit r = 1,63 m ein etwa 
10 % kleinerer Radius anzusetzen.
Somit wurde beispielhaft gezeigt, dass die CEL-Metho-
de in der Lage ist die Rütteldruckverdichtung abzubil-
den. Weiterführende Ergebnisse und Variationsberech-
nungen können Henke et al. (2012) und Grabe et al. 
(2015) entnommen werden.
4.2 Vergleich zwischen CEL und FEM
Comparison between CEL and FEM
In der FE-Analyse kann, da die Bewegung des Tiefen-
rüttlers nicht abgebildet wird, sondern nur ein Kraft-
ansatz erfolgt, die dreidimensionale horizontale Ver-
schiebung des Rüttlers nicht abgebildet werden. In 
Bild 5: Porenzahlverteilung entlang eines horizontalen Pfads 8,75 m unterhalb Geländeoberkante (links) und Beziehung 
zwischen Rüttlerkraft und Oszillationsamplitude (rechts)
Figure 5: Distribution of void ratio along a horizontal path 8.75 m below ground level (left) and relationship between vibrator 
force and oscillating amplitude (right)
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Henke et al. (2012) wurde für eine dynamische Kraft 
H = 150,0 kN und eine Frequenz f = 30,0 Hz mit der in 
Bild 6 dargestellten Abbildung gezeigt, dass in der CEL-
Simulation eine horizontale Bewegung des Rüttlers und 
damit eine unsymmetrische Verdichtung abgebildet 
werden kann. Dies ist möglich, da sich die oszillierende 
Amplitude des Rüttlerfußes unter Berücksichtigung der 
berechneten Zustandsveränderungen im Boden frei 
einstellen kann.
Die klassische FE-Analyse kann dennoch eingesetzt 
werden, um längere Simulationszeiten zu ermöglichen 
und Variationsrechnungen durchzuführen und hier-
bei wesentliche Einflüsse zu ermitteln. Anhand eines 
Vergleichs der Porenzahlverteilung wird deutlich (vgl. 
Bild 7), dass die Ergebnisse der FE-Simulationen denen 
der CEL-Simulationen sehr ähnlich sind. In beiden nu-
merischen Simulationen bildet sich der verdichtete Be-
reich in etwa kugelförmig um den Rüttler aus und ein 
trichterförmiger verdichteter Bereich reicht bis an die 
Geländeoberkante heran. Die Porenzahl angrenzend 
an den Rüttler liegt nach einer Simulationszeit von 1,5 s 
in beiden Analysen etwa bei e = 0,5.
4.3 Vergleich zwischen drainierten und teil-
drainierten Bedingungen
Comparison between drained and 
partially drained conditions
Infolge dynamischer Anregungen kann es zur Ver-
flüssigung und damit zum Tragfähigkeitsverlust des 
Bodens kommen. Um dies zu verhindern, kann eine 
Bodenverbesserungsmaßnahme durch Bodenverdich-
tung stattfinden. Für den Verdichtungsprozess ist der 
Einfluss des Porenwassers ebenfalls von Bedeutung. 
Dieser Effekt wird durch den Fließwiderstand des Was-
sers hervorgerufen. Bild 8 zeigt den Vergleich zwischen 
einer drainierten und einer teildrainierten CEL-Simula-
tion. Dargestellt ist die Porenzahlverteilung nach einer 
Bild 6: Horizontale Rüttlerbewegung in einer CEL-Simula-
tion bei H = 150,0 kN und f = 30,0 Hz  
(Henke et al., 2012)
Figure 6: Horizontal vibrator movement calculated with a 
CEL simulation with H = 150.0 kN und f = 30.0 Hz 
(Henke et al., 2012)
Bild 7: Vergleich der Porenzahlverteilung einer FE- und einer CEL-Simulation nach einer Simulationszeit von 1,5 s
Figure 7: Comparison between the void ratio distribution a FE and a CEL simulation after a simulation time of 1.5 s
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Simulationszeit von 1,5  s bei einer Vibrationsfrequenz 
von f = 30 Hz und einer Rüttlerkraft von H = 300,0 kN. 
Die Verdichtungswirkung bildet sich in beiden Analysen 
in etwa kreisförmig um den Rüttler aus. In der teildrai-
nierten Simulation ist die Verdichtungswirkung jedoch 
deutlich geringer als in der drainierten Analyse. 
Eine Erklärung für diese geringere Verdichtungswirkung 
kann durch die entstehenden Porenwasserüberdrücke 
gegeben werden. In Bild 9 sind die Porenwasserüber-
drücke und die zugehörigen effektiven Radialspan-
nungen nach 1,5  s Simulationszeit der teildrainierten 
Analyse gezeigt.
5 Zusammenfassung und Ausblick
Conclusion and outlook
Die Rütteldruckverdichtung kann als Bodenverbesse-
rungsmaßnahme eingesetzt werden. Durch die Ver-
dichtung des Bodens können Setzungen reduziert und 
die Tragfähigkeit erhöht werden. Bei dynamischer An-
regung, beispielsweise durch Erdbeben, kann auch das 
Risiko einer Bodenverflüssigung reduziert werden. Um 
die Auswirkung spezieller Randbedingungen zu ermit-
teln, zur Bestimmung von maßgebenden Einflusspa-
rametern und zur Optimierung der Rütteldruckver-
dichtung können numerische Simulationen eingesetzt 
Bild 8: Vergleich der Porenzahlverteilung einer vollständig drainierten und einer teildrainierten Analyse
Figure 8: Comparison between the void ratio distribution of a completely drained and a partially drained analysis
Bild 9: Porenwasserüberdrücke und effektive Radialspannungen der teildrainierten Analyse
Figure 9: Excess pore pressure and effective radial stresses of the partially drained analysis
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werden. Die Ergebnisse dieses Beitrags zeigen, dass 
hierzu sowohl die klassische FEM als auch die CEL- 
Methode eingesetzt werden können. 
Für den Vergleich der beiden Modellierungsmethoden 
wurde der Baugrund als drainierter Sand modelliert. 
Die Ergebnisse beider Simulationen sind vergleichbar, 
jedoch ist die FEM nicht in der Lage, die Rüttlerbewe-
gung als solche abzubilden. Die deutlich reduzierte Re-
chenzeit der FEM-Modelle ermöglicht es dennoch, die 
grundlegenden Effekte während der Rütteldruckver-
dichtung abzubilden und dabei Variationen und lange 
Simulationsdauern anzusetzen.
Das Porenwasser hat grundsätzlich einen deutlichen 
Einfluss auf das Bodenverhalten. Aus diesem Grund 
wurde für eine CEL-Modellierung sowohl drainiertes 
als auch teildrainiertes Materialverhalten untersucht. Es 
zeigt sich, dass die Verdichtungswirkung zwischen bei-
den Ansätzen deutlich unterschiedlich ist und sich die 
Verdichtungswirkung bei teildrainierten Bedingungen 
im Boden sichtbar langsamer und damit gegebenen-
falls weniger ausbildet. Dies ist auf den Fließwiderstand 
des Porenwassers zurückzuführen. Für numerische Mo-
dellierungen der Rütteldruckverdichtung im Boden ist 
es wichtig, sobald Porenwasser vorhanden ist, den Bo-
den als Zweiphasengemisch abzubilden. 
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Feldbeobachtungen und Laborexperimente zeigen, 
dass bereits ein sehr geringes Volumen von im Poren-
raum eingeschlossenen Gasbläschen die Kompressi-
bilität des Porenfluids (Wasser-Gas-Gemisch) und da-
mit die Speichereigenschaften des Bodens erheblich 
vergrößert. Dies kann bei schnellen mechanischen 
oder hydraulischen Laständerungen die Ausbreitungs-
dynamik des Porenwasserdrucks sowie der Spannun-
gen und Verformungen beeinflussen. Geotechnische 
Frage stellungen, bei denen die Kompressibilität des 
Korngerüsts und des Porenfluids eine Rolle spie-
len, sind aufgrund der inhärenten Wechselwirkungen 
zwischen Bodenverformung und Porenwasserdruck 
grundsätzlich gekoppelt. Im Hinblick auf eine syste-
matische Parameterstudie wurden die maßgebenden 
Parameter an einem 1D-Absunkproblem auf Grundla-
ge dimensionsanalytischer Überlegungen identifiziert. 
Diese sind die dimensionslose Länge des Fließweges, 
die Last änderungsgeschwindigkeit bezogen auf die 
hydraulische Durchlässigkeit sowie die Kompressibili-
tät von Bodenmatrix und Porenfluid, ausgedrückt über 
den Skempton-B-Parameter. Die Ergebnisse der Para-
meterstudie wurden in dimensionslosen Diagrammen 
dargestellt, die eine rasche Abschätzung der maxima-
len Porenwasserungleichgewichte infolge Auflast- oder 
Wasserspiegeländerungen ermöglichen.
Field observations and laboratory experiments show 
that even a very small volume of entrapped gas in the 
pore space significantly increases the compressibil-
ity of the pore fluid (water-gas mixture) and thus the 
storage properties of the soil. This can affect the prop-
agation dynamics of the pore water pressure and ulti-
mately the stresses and deformations occurring during 
rapid mechanical or hydraulic load changes. Geotech-
nical problems in which the compressibility of the grain 
skeleton and the pore fluid play a significant role are 
generally coupled due to the inherent interaction be-
tween soil deformation and pore water pressure. With 
a view to conducting a systematic study the relevant 
parameters in a 1D drawdown problem were identified 
on the basis of a dimensional analysis. The parameters 
concerned are the non-dimensional drainage length, 
the ratio of loading velocity to hydraulic conductivity 
as well as the contrast between the compressibility of 
soil matrix and fluid, as expressed by the Skempton 
B parameter. The results of the parameter study are 
presented by non-dimensional diagrams that enable a 
rapid estimation of the maximum non-equilibrium pore 




Aus einer mechanischen Be- oder Entlastung eines 
wassergesättigten Bodens folgt im Allgemeinen eine 
Verformung des Korngerüst. Die Kompressibilität der 
Bodenkörner und des Wassers werden im Weiteren 
als vernachlässigbar angesehen. Sind sämtliche Hohl-
räume des Bodens mit Wasser gefüllt, tritt sogar eine 
momentane Erhöhung der Steifigkeit des Bodens auf, 
da das Porenwasser zunächst verdrängt werden muss, 
bevor sich das Korngerüst verformen kann. Hierbei 
übernimmt das Porenwasser zunächst die Beanspru-
chung unter entsprechender Änderung des Porenwas-
serdrucks. Jede Porenwasserdruckänderung wiederum 
Parameterstudie zum Einfluss von Gasbläschen im 
Grundwasser auf Porenwasserdruck und effektive Spannung 
bei Auflast- oder Wasserspiegeländerungen
Parameter study of the influence of entrapped gas bubbles 
in groundwater on pore water pressure and effective stress 
following static loading or water level changes
Dr.-Ing. Héctor Montenegro, Dipl.-Ing. Oliver Stelzer, Dr.-Ing. Bernhard Odenwald, 
Bundesanstalt für Wasserbau
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löst eine (zeitlich veränderliche) Strömung aus, von 
Bereichen mit höherem zu Bereichen mit niedrige-
rem Grundwasserpotenzial. Gemäß dem Prinzip von 
Terzaghi ergeben sich die effektiven Spannungen aus 
der Differenz der totalen Spannungen und des Poren-
wasserdrucks, daher weisen Verformungen ebenfalls 
einen zeitlichen Verlauf auf. 
Hydraulische Be- oder Entlastungen, beispielsweise in 
Form von Wasserstandsänderungen, rufen in einem was- 
sergesättigten Boden, im Gegensatz zu mechanischen 
Laständerungen, keinerlei Verformungen hervor. Dies 
gilt jedoch nur, wenn der Boden vollständig wasserge-
sättigt ist. Bereits geringe Volumina von Gaseinschlüs-
sen, beispielsweise als Folge natürlicher Wasserstands-
schwankungen und/oder biogener Gasentstehung, 
können die Kompressibilität des Gas-Wasser-Gemischs 
erheblich vergrößern. Ist das Porenfluid aufgrund ein-
geschlossener Gasbläschen kompressibel, so folgt 
auf eine Wasserstandserhöhung eine Änderung des 
Porenwasserdrucks im unmittelbar darunter anstehen-
den Boden. Nun muss Wasser nachströmen, um das 
komprimierte Gasvolumen auszugleichen. Während 
dieser Zeit wirkt der externe Wasseranstieg wie eine 
Auflasterhöhung. Daraus wiederum resultieren eine 
Verformung der Bodenmatrix und eine Erhöhung der ef-
fektiven Bodenspannungen. Im Gegensatz zur mecha-
nischen Laständerung gehen bei einer hydraulischen 
Belastung in einem linear elastischen Boden diese Set-
zungen im Verlauf des Druckausgleichs vollständig zu-
rück (Stelzer et al., 2014).
Im Porenraum eingeschlossene Gasbläschen verän-
dern nicht nur bei hydraulischen, sondern auch bei 
mechanischen Laständerungen die initiale Aufteilung 
der extern aufgebrachten Last zwischen Bodenmatrix 
und Porenfluid. Das Ausmaß dieser Aufteilung wird 
vom Verhältnis der Bodensteifigkeit zur Kompressions-
steifigkeit des Porenfluids gesteuert (Skempton, 1954). 
Diese Lastaufteilung ist zeitlich veränderlich bis zum Er-
reichen eines neuen Gleichgewichtszustandes (Stelzer 
et al., 2014). Die erforderliche Zeitdauer hierfür hängt 
von der Länge des maßgebenden Fließweges des 
ausgepressten oder aufgenommenen Porenfluids, der 
hydraulischen Durchlässigkeit des Bodens sowie vom 
Betrag des Druckungleichgewichts ab.
Diese Grundüberlegungen lassen erkennen, dass beim 
Vorliegen von Gaseinschlüssen in einem (kompressib-
len) Boden jegliche mechanische oder hydraulische Last- 
änderungen zeitlich veränderliche Verformungs- und 
Strömungsvorgänge auslösen, die streng genommen 
simultan beachtet werden müssen. Dabei kann das 
Ausmaß der Kopplung zwischen Strömung und Verfor-
mung jedoch sehr unterschiedlich sein. In der geotech-
nischen Ingenieurpraxis erfolgt häufig eine entkoppelte 
Analyse mit separater Berechnung von Strömung und 
Verformungen. Diese Vorgehensweise ist bei langsa-
men Laständerungen und kurzen Fließwegen durch-
aus sinnvoll, da die mit der Laständerung simultan zur 
Belastung ablaufende Strömung das Entstehen von 
größeren Ungleichgewichten (Porenwasserüberdrü-
cken) verhindert (dränierte Bedingungen). Bei schneller 
Belastung eines Bodens wird dagegen angenommen, 
dass die Zusatzlast zunächst vollständig vom Porenfluid 
übernommen wird (undränierte Bedingungen). Dies ist 
vertretbar, wenn die Kompressionssteifigkeit des Fluids 
gegenüber der Bodensteifigkeit groß ist. Wie reagiert 
der Boden, wenn die Belastung schnell erfolgt oder der 
Kompressibilitätskontrast zwischen Matrix und Fluid 
nicht so ausgeprägt ist? Angesichts der Bedeutung des 
Porenwasserdrucks und der hydraulischen Gradienten 
in der geotechnischen Ingenieurpraxis (z.  B. Standsi-
cherheit von Baugruben beim Aushub oder von Deck-
werken und Dammböschungen unter Wellenbelastung) 
ergibt sich der Bedarf nach einem vertieften Verständ-
nis der Auswirkungen von Bodeneigenschaften, Gas-
einschlüssen, Belastungsgeschwindigkeit auf das Auf-
treten von Druckungleichgewichten bei Auflast- oder 
Wasserspiegeländerungen.
2 Auswirkungen von Gaseinschlüssen 
im Porenraum
Effects of entrapped gas in the pore 
space
2.1 Porenwasserdruck in einem Dammkern 
nach Wasserspiegelabsunk
Pore water pressure in a dam core after 
water level drawdown
Die Auswirkungen einer Wasserspiegelabsenkung auf 
die Porenwasserdruckverteilung in einem Erddamm 
(Glen-Shira-Damm in Nordschottland) wurden von Paton 
und Semple (1961) auf der Grundlage genauer Poren-
wasserdruckmessungen aufgezeichnet. Dabei wurde 
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ein Wasserspeicher durch einen ca. 17  m hohen Erd-
damm eingestaut. In dem aus Moränenmaterial gebau-
ten Dammkern, der wasserseitig mit einer Steinschüt-
tung versehen war, fungierte eine Betonwand als 
Kerndichtung (Bild 1).
Im Anschluss an einer mehrwöchigen Einstauphase 
wurde der Wasserspiegel um ca. 9 m während eines 
Zeitraums von ca. vier Tagen abgesenkt. Details über 
den Verlauf des Absunks und der Porenwasserdruck-
messungen an fünf Stellen im Dammkern (Bild 1) finden 
sich bei Pinyol et al. (2008) sowie Montenegro et al. 
(2014). Obwohl die Geschwindigkeit der Wasserstands-
änderung gering erscheint, ist das Verhältnis der Ab-
senkgeschwindigkeit v zur hydraulischen Durchlässig-
keit k des Dammkernmaterials beträchtlich (v/k > 1000), 
was die Entstehung von Porenwasserüberdrücken im 
Dammkern zur Folge hatte. 
Paton und Semple (1961) werteten die Porenwasser-
druckmessungen am Ende der Absenkung in Form 
interpolierter Isolinien des hydraulischen Potenzials 
Bild 1: Glen-Shira-Damm Querschnitt (aus Pinyol et al., 
2008)
Figure 1: Glen Shira Dam (cross section from Pinyol et al., 
2008)
im Dammkern zeichnerisch aus (Bild 2). Diese Darstel-
lung zeigt, dass sich am Ende der Absenkung an der 
Böschung des Dammkerns und an der Aufstandsfläche 
das Potenzial des abgesenkten Speicherwasserspie-
gels eingestellt hatte. Dies war auch zu erwarten, da 
sich die Wasserstandsänderung im durchlässigen Fels-
bruchmaterial nahezu unverzögert fortpflanzen konnte. 
Im Damminneren hingegen herrschten deutlich höhere 
Potenziale vor, als aufgrund der Durchlässigkeits- und 
Speichereigenschaften des Moränenmaterials zu er-
warten waren. Infolge der verzögerten Druckausbrei-
tung weist die in Bild 2 dargestellte Potenzialverteilung 
deutliche, von innen nach außen gerichtete hydrauli-
sche Gradienten entlang der Böschung und der Basis 
des Dammkerns auf. Diese verzögerte Ausbreitung der 
Porenwasserdrücke kann nur mit einer hohen Was-
serspeicherkapazität erklärt werden, für die nur Gas- 
einschlüsse im Porenraum in Frage kommen, wie 
Paton und Semple (1961) erkannten: „The amount of air 
present in the pores of a bank fill affects the pore pres-
sure/strain relationship. This factor is not readily as-
sessed by laboratory tests or theory“. Die auf Grundlage 
eines gekoppelten FE-Modells unter Berücksichtigung 
von Gaseinschlüssen berechnete Potenzialverteilung in 
Bild 3 (Isolinien des Potenzials zur besseren Vergleich-
barkeit mit den Originaldaten ebenfalls in [ft] darge-
stellt) bestätigen nach über 50 Jahren die Richtigkeit 
ihrer Interpretation. Hierbei reichte ein Anteil an Gas- 
einschlüssen von lediglich 2  % des Gesamtvolumens 
aus, um die gemessenen verzögerten Ganglinien der 
Porenwasserdrücke sowie die in Bild 2 dargestellte Po-
tenzialverteilung am Ende der Absenkung plausibel zu 
beschreiben (Stelzer et al., 2014).
Bild 3:  Numerisch, unter Berücksichtigung von Gasein-
schlüssen berechnete Potenzialverteilung  
(Isolinien in ft) am Ende der Absenkung  
(Stelzer et al., 2014)
Figure 3: Numerical calculation of the head distribution 
(isolines in ft) at the end of the drawdown, taking 
account of gas entrapment (Stelzer et al., 2014)
Bild 2: Zeichnerische Auswertung der am Ende der  
Absenkung vorhandenen Potenzialverteilung  
(Isolinien in ft) im Dammkern (aus Paton und  
Semple, 1961)
Figure 2: Graphical representation of the head distribution 
(isolines in ft) in the dam core at the end of the 
drawdown (from Paton and Semple, 1961)
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2.2 Absenkexperimente an Bodensäulen
Drawdown experiments on soil columns
An der BAW wurde die Relevanz von Gaseinschlüssen 
im Grundwasser im Kontext der Standsicherheitsbeur-
teilung von Kanalböschungen unter Wellenbelastung 
bereits in den 1980er-Jahren erkannt (Schulz, 1986) und 
in der Folge untersucht (Köhler, 2001; Alberts, 2002; 
Köhler und Montenegro, 2003; Montenegro et al., 
2003; Stelzer et al. 2014). Gaseinschlüsse konnten in ei-
ner Reihe von Bodensäulenversuchen als die Hauptur-
sache für die verzögerte Porenwasserdruckausbreitung 
experimentell identifiziert werden. Im Versuchsstand 
wurden die Porenwasserdruckreaktionen im Innern ei-
ner Bodensäule auf definierte Änderung des Wasser-
standes am Säulenkopf aufgezeichnet, wie in Bild 4 
(rechts) dargestellt.
Die Kurven im Diagramm in Bild  4 (links) zeigen die 
Porenwasserdruckdifferenz in Bezug auf den (zeitlich 
veränderlichen) Wasserdruck am Säulenkopf. Deutlich 
erkennbar ist das Nachlaufen der Porenwasserdrücke 
an den Druckaufnehmern im Inneren der Bodensäule 
während des nur wenige Sekunden dauernden Ab-
senkvorganges. Die verzögerte Druckausbreitung be-
wirkt Porenwasserüberdrücke. Bereits nach wenigen 
Sekunden gleichen sich die Druckunterschiede aus 
und es stellt sich in der gesamten Säule das neue Po-
tenzialniveau ein. Mit einer Strömungsberechnung des 
Experiments unter der Annahme von Vollsättigung (sehr 
hohe Kompressionssteifigkeit des Fluids bzw. geringer 
Speicherkapazität) konnten die beobachtete Verzöge-
rung der Porenwasserdruckausbreitung und letztlich 
die festgestellten Porenwasserüberdrücke nicht abge-
bildet werden. Erst die Berücksichtigung einer erheb-
lich größeren Speicherkapazität ermöglichte es, die 
beobachtete verzögerte Ausbreitung der Druckände-
rung abzubilden. Für die erforderliche Erhöhung der 
Speicherkapazität reichte bereits ein geringes Gasvolu-
men (Gassättigung < 2 %) aus, eine Größenordnung, die 
messtechnisch kaum zu erfassen ist.
2.3 Interpretation der Feld- und Labor-
beobachtungen
Interpretation of field and laboratory 
observations
Die im Feld und im Labor beobachtete verzögerte 
Druckausbreitung während des Absenkvorganges 
hängt mit der Dekompression der Gasphase zusam-
men, wobei das sich vergrößernde Gasvolumen das 
umgebende Porenwasser verdrängen muss. Diese 
Verdrängung geht einher mit einer Porenwasserdruck-
Bild 4: Porenwasserdruckmessungen im Innern einer Bodensäule infolge einer Wasserstandsänderung am Säulenkopf 
(links) des BAW-Bodensäulenversuchsstands (rechts)
Figure 4: BAW soil column test rig (right) for measuring the pore water pressure dynamics within a soil column as a result of 
a change in the water level at the top of the column (left)
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erhöhung, welche der extern aufgebrachten Poren- 
wasserdruckverringerung entgegen wirkt. Aus diesem 
Druckungleichgewicht entwickeln sich in Richtung der 
Fließränder gerichtete hydraulische Gradienten, die 
im Verlauf eines Dissipationvorganges zu einer Ent-
lastung führen, so lange bis die Druckverteilung mit 
dem neuen Potenzial im Gleichgewicht steht. Die für 
einen Ausgleich erforderliche Zeit hängt vom hydrau-
lischen Gradienten, der Länge des Fließwegs und von 
der hydraulischen Durchlässigkeit ab. Bei dem oben 
beschriebenen Erddamm waren der Fließweg lang 
und die Durchlässigkeit gering. Daher dauerten die 
Druckungleichgewichte vergleichsweise lang an. Die 
hydraulische Durchlässigkeit in der Laborsäule war 
hingegen groß und der Fließweg kurz. Daher war der 
Dissipationsprozess bereits nach wenige Sekunden 
abgeschlossen. Dieser Vergleich zeigt, dass Begriffe 
wie schnell oder langsam zur Charakterisierung der 
Laständerungsgeschwindigkeit stets im Kontext der 
Durchlässigkeitseigenschaften zu sehen sind (Monte-
negro et al., 2014). 
2.4 Bedeutung für die Schifffahrt
Significance for shipping
Um die Ufer von Binnenwasserstraßen dauerhaft vor 
negativen Auswirkungen infolge hydraulischer Belas-
tung aus Schifffahrt zu schützen, werden diese i. d. R. 
mit Deckwerken aus Steinschüttungen gesichert, wie in 
Bild 5 schematisch dargestellt. Die Schiffswellen bewir-
ken einen Absunk mit einer Geschwindigkeit von bis zu 
0,1 m/s und einer Höhe von bis zu ca. 1 m. Je nachdem 
welche Steifigkeits- und Durchlässigkeitseigenschaften 
der Boden aufweist sowie welches Volumen an Ga-
seinschlüssen im Boden vorhanden ist, können sich bei 
dieser Wellenbelastung angesichts der oben skizzier-
ten Prozesse stark unterschiedliche Porenwasserdruck-
verteilungen einstellen. 
Um die Bandbreite möglicher Porenwasserdruckreak-
tionen auf eine derartige hydraulische Belastung ab-
zuschätzen, werden im Folgenden die maßgebenden 
Parameter an einem überschaubaren Fallbeispiel iden-
tifiziert und deren Bedeutung im Rahmen einer nachfol-
genden Parameterstudie systematisch untersucht. 
3 Poroelastischer Ansatz
Poroelastic approach
Durch die Kombination von Prinzipien der Massen- 
und Impulserhaltung mit dem Darcy-Gesetz und dem 
Hookeschen Gesetz hat Maurice Biot ein heute allge-
meinhin akzeptiertes Modell zur Beschreibung von 
poroelastischem Verhalten hergeleitet (Verruijt, 2014; 
Wang, 2000; Kümpel, 1991). Die Leistung Biots liegt da-
rin, diese Verformungs- und Strömungsprozesse unter 
Beachtung physikalisch basierter Prinzipien in einen 
Satz gekoppelter Differenzialgleichungen überführt zu 
haben. Nach Vorgabe von Anfangs- und Randbedin-
gungen sowie Materialparametern beschreiben diese 
Differenzialgleichungen vier Zustandsvariablen, die 
Ortsverschiebungen u
i
 in den drei Koordinatenrichtun-
gen und den Porenwasserdruck p in Abhängigkeit von 
Raum und Zeit (Montenegro und Stelzer, 2014).
Bild 5: Systemskizze zur Belastung von Gewässersohlen und Böschungen durch schiffserzeugte Wellen
Figure 5: Schematic representation of the loading of riverbeds and embankments by ship generated waves
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3.1 Gaseinschlüsse und Fluidkompressibilität 
Entrapped gas and compressibility of 
fluids
Zur Beschreibung der die Fluidkompressibilität erhö-
henden Gaseinschlüsse bieten sich grundsätzlich zwei 
verschiedene Möglichkeiten an (Montenegro und Stel-
zer, 2014). Ein vereinfachter Ansatz mit einer druckun-
abhängigen Kompressibilität C
wg
 [L2/F] für das Wasser-
Gas-Gemisch erlaubt eine kompakte Beschreibung des 
Steifigkeitsverhältnisses von Boden und Fluid, wie wei-
ter unten dargestellt wird. Die Kompressibilität C
wg
 wird 
aus der volumetrisch gewichteten Summe der Kom-
pressionssteifigkeiten von Wasser K
w

























Bei Gasen folgt die Kompressibilität in erster Näherung 
dem Boyle-Mariotte-Gesetz und entspricht somit dem 
vorherrschenden absoluten Druck, der Summe aus at-
mosphärischem Druck p
a
 und mittlerem Porenwasser-
druck . Da eine Druckänderung eine Volumenänderung 
der Gasphase und somit eine Sättigungsänderung zur 
Folge hat, muss der Sättigungsgrad S für das betrachte-
te Druckniveau ebenfalls abgeschätzt werden. Neuere 
Laboruntersuchungen zeigen, dass der Sättigungsgrad 
zwischen 0,95 und 0,99 variieren kann, allerdings ist 
der Zusammenhang zwischen Druck und Sättigung ab-
hängig von der Vorgeschichte des Bodens (Alsherif et 
al., 2015).
3.2 Charakterisierung der Kompressibilität 
für das Feststoff-Wasser-Gas-System
Characterisation of the compressibiity of 
the solids-water-gas system
Zur Beschreibung der Kompressibilität des Boden-Was-
ser-Gassystems bietet es sich an, auf den Ansatz von 
Skempton zur Aufteilung von Laständerungen zwischen 
Bodenmatrix und Porenfluid zurückzugreifen (Stelzer et 
al., 2014; Montenegro und Stelzer, 2014). Der dimensi-
onslose Skempton-B-Parameter [-] beschreibt, welche 
Porenwasserdruckänderung dp sich infolge einer exter-
nen Auflaständerung ds bei undränierten Verhältnissen 
ergibt, bzw. welche Änderung der totalen Spannung ds 
sich infolge einer externen Porenwasserdruckänderung 
dp einstellt. Der B-Parameter beschreibt somit, wie sich 
eine externe Laständerung zwischen Matrix und Fluid 
aufteilt. Im Kontext einer 1D-Betrachtung ist der B-Pa-
rameter mit verhinderter Seitendehnung zu bestimmen 
(Wang, 2000).
  (2)
Maßgebend für den Parameter B ist das Verhältnis der 
Kompressionssteifigkeiten von Boden und Fluid (Wang, 
2000; Verruijt, 2014). Algebraische Umformungen zei-
gen, dass B dem Verhältnis der Matrixkompressibilität 
zur Summe der Kompressibilität von Matrix und Fluid 



















Da die Fluidkompressibilität C
wg
 nach Gleichung (1) 
vom Sättigungsgrad abhängt, liegt eine indirekte Ver-
knüpfung zwischen B-Parameter und dem Sättigungs-
grad S vor. Dies macht man sich bei Triaxialzellenver-
suchen zu Nutze, um den Sättigungsgrad der Probe zu 
bestimmen (Wang, 2000). Je nach Steifemodul E
s
, Po-
rosität n und Kompressibilität C
wg
 variiert B zwischen 
0 und 1. Ein Lastaufteilungsparameter B  ≈  1 charak­
terisiert ein System mit einem inkompressiblen Fluid 
(bzw. Vollsättigung), bei dem eine Auflaständerungen 
vollständig vom Fluid aufgenommen wird (undräniert). 
Am anderen Ende der Werteskala beschreibt B  ≈  0 
ein System mit einem im Vergleich zum Korngerüst 
sehr kompressiblen Porenfluid, bei dem eine externe 
Auflast änderung nahezu keine Auswirkungen auf den 
Fluid druck hat. 
Analog zur statischen Auflaständerung ds lässt sich 
die Aufteilung auf Korngerüst und Fluid gemäß B-Para-
meter auch für eine hydraulische Laständerung dh ⋅ g
w
 
herleiten. Dabei  ist es sinnvoll, die resultierenden Po-
renwasserdruckänderungen dp auf den Endzustand 
nach Erreichen des neuen Gleichgewichts zu beziehen. 
Hierbei stellen p
0
 den Porenwasserdruck vor der Einwir-
kung und p
s
 den (stationären) Endzustand dar:
( ) ( )
( 1)
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Interessanterweise entspricht die Porenwasserdruck-
reaktion dp auf eine hydraulische Einwirkung dh ⋅ g
w
 ge-
rade dem Komplement (B-1) einer (entsprechend großen) 
statischen Auflaständerung ds = dh ⋅ g
w
. Hierbei baut sich 
bei Absunk (dh < 0) beispielsweise ein Porenwasserüber-
druck  und bei Aufstau (dh > 0) ein Porenwasserdruck-
defizit auf, jeweils bezogen auf den stationären Endzu-
stand (Stelzer et al., 2014; Montenegro und Stelzer, 2014).
4 Maßgebende poroelastische  
Parameter
Relevant poroelastic parameters
Anhand eines Absunks ∆h mit konstanter Geschwindig-
keit v = ∆h/t
0
 während der Zeitdauer t
0
 (Ende des Ab-
sunkvorgangs) am Kopf einer Bodensäule der Länge L 
(Bild 6) lassen sich mittels Dimensionsanalyse die für 
das poroelastische Problem maßgebenden Parameter 
identifizieren. Der Boden kann sich nur in der vertika-
len Richtung verformen, allerdings ist der untere Rand 
unverschieblich. Nur der obere Rand ist hydraulisch an 
der darüber liegenden Wassersäule angebunden, so-
dass Zu- und Abflüsse ausschließlich über den oberen 
Rand erfolgen. 
Zur Berücksichtigung der geometrischen Einflussgrö-
ßen wurde die Länge des maximalen Fließweges L [L] 
(Entfernung des unteren undurchlässigen Randes bis 
zum oberen offenen Rand) mit dem Betrag des Was-
serspiegelabsunks ∆h [L] zu einem dimensionslosen 
Parameter zusammengefasst. Des Weiteren wurde die 
Absunkgeschwindigkeit v = ∆h/t
0
 [L/T] mit der hydrau-
lischen Durchlässigkeit k [L/T] zu einem dimensionslo-
sen kinematischen Parameter normiert und schließlich 
wurden die Speichereigenschaften (Kompressibilität 
von Korngerüst und Porenfluid) mit Hilfe des oben ein-
geführten dimensionslosen, dynamischen Parameters 
B beschrieben. Die für dieses Problem interessierende 
Zustandsgröße, der maximale Porenwasserüberdruck 
∆p, tritt zum Zeitpunkt t
0
 auf und wird mit dem Absunk 
∆h sowie der spezifischen Wichte von Wasser g
w
 [F/L3] 
dimensionslos gemacht. Hierbei setzt sich der Poren-
wasserdruck p aus dem hydrostatischen Anteil phydro im 
stationären Endzustand und dem Porenwasserdruck-
unterschied ∆p zu p  =  phydro+∆p zusammen. Es ergibt 
sich folgender dimensionsloser Zusammenhang, der 
aufzeigt, dass der Porenwasserüberdruck lediglich von 




















Eine 1D-Betrachtung erlaubt es, die einachsiale Ver-
formungsänderung ∆e durch die Differenz aus to-
taler Spannung und Porenwasserdruckänderung 
1/E
s
 (s – ∆p) auszudrücken, wodurch sich das gekoppel-
te Gleichungssystem auf eine Diffusionsgleichung vom 



















Die Anfangs- und Randbedingungen zur Auswertung 
obiger Differenzialgleichung lauten:
Bild 6: Schematische Darstellung des ein-dimensionalen 
Absunkproblems 
Figure 6: Schematic representation of the one-dimensional 
drawdown problem
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∆p(z,t = 0) =  g
w




 ∆h bezogen auf den Endzu-
stand
∆p(z = L,t) = gw ∆h (1-t/t0) linear abnehmender Porenwas-
serüberdruck am oberen Rand
d∆p(z = 0, t)/dz = 0 geschlossener unterer Rand 
bzw. hydrostatischer Druck
dw(z, t = 0)/dz = 0 keine Verformungen im An-
fangszustand
w(z = 0, t) = 0 unverschieblicher unterer Rand 






)) [L2/T] den von 
Terzaghi eingeführten Konsolidierungskoeffizienten 
dar, der das Verhältnis der hydraulischen Durchlässig-
keit k [L/T] zu dem in der Geohydraulik im Allgemeinen 
verwendeten  Speicherkoeffizienten S
S
 [1/L] charakteri-
siert. Der Speicherkoeffizient stellt die mit der Wichte 
des Wassers multiplizierte Summe der Kompressibilität 









Ende der 1940er-Jahre veröffentlichten der Mathema-
tiker Horatio Scott Carslaw und der Geophysiker John 
Conrad Jaeger das Buch „Condutcion of Heat in So-
lids“, in dem sie eine analytische Lösung angeben, die 
die Wärmeausbreitung in einem Stab beschreibt, der in 
der Mitte mit linear ansteigender Temperatur erwärmt 
wird (Carslaw und Jaeger, 2.Ausgabe 1959, S. 130). Die-
ses abstrakt wirkende Wärmeleitungsproblem kann auf 
die Ausbreitung einer Porenwasserdruckänderung in 
einer Bodensäule infolge einer äußeren, zeitlich verän-
derlichen, mechanischen Beanspruchung übertragen 
werden (Wang, 2000). Die zeitlich veränderliche Auf-
laständerung ds lässt sich gemäß Gleichung (4) durch 
eine Wasserstandsänderung (B-1) ∆h  g
w 
ersetzen. Dies 
ermöglicht die von Carslaw und Jaeger beschriebene 
analytische Lösung auf das hier behandelte Problem 
einer Bodensäule mit einer darüber anstehenden Was-
sersäule, die mit konstanter Geschwindigkeit ∆h/∆t ab-









































































Die analytische Lösung als Funktion mit m Summenglie-
dern (m → ∞) liefert den Druckunterschied (Porenwas-
serüberdruck im Falle eines Absunks) ∆p(z,t) über die 
Höhe der Bodensäule und die Zeit. Dieser Ausdruck 
lässt sich vergleichsweis einfach codieren oder mittels 
Tabellenkalkulationsprogramm auswerten und wurde 
mittels gekoppelter FE-Berechnungen überprüft. Diese 
ergaben, dass die analytische Lösung für m > 50 bereits 
sehr akkurate Ergebnisse liefert.
6 Parameterstudie
Parameter study
Die Berechnungsergebnisse sind in Bild 7 in Form von 
Vertikalprofilen des dimensionslosen Porenwasser-
überdrucks dp/(g
w
/∆h) zum Zeitpunkt t
0
 am Ende des 
Absunks, wenn sich die maximalen Porenwasserüber-
drücke aufgebaut haben, veranschaulicht. Hierbei wur-
den folgende dimensionslose Kenngrößen verwendet:
∆p/(g
w 
⋅ ∆h) auf die externe Wasserstands-
änderung bezogene Porenwas-
serüberdrücke
z/L  bezogene Höhenlage innerhalb 
der Bodensäule
L/∆h  auf die Wasserstandsänderung 
bezogene Höhe der Boden-
säule
v/k=∆h/(∆t ⋅ k) auf die hydraulische Durchläs-
sigkeit bezogene Absunkge-
schwindigkeit
Bei den Porenwasserüberdruckprofilen ergibt sich über 
den gesamten Parameterbereich eine ausgezeichnete 
Übereinstimmung zwischen der numerischen Berech-
nung und der analytischen Lösung. 
Die Vertikalprofile der Porenwasserüberdrücke wurden 
für unterschiedliche B-Parameter  (0 < B < 1) berechnet, 
sodass alle möglichen Steifigkeitsverhältnisse im Bo-
den-Fluid-System berücksichtigt werden. 
Am oberen Rand bei z/L = 1 kann Wasser ausströmen, 
daher kann sich dort kein Porenwasserüberdruck auf-
bauen. Am unteren Rand bei z/L = 0 befindet sich ein 
undurchlässiger (und unverschieblicher) Rand und dort 
stellt sich entsprechend der größte Porenwasserüber-
druck auf und beträgt dp = (B-1) ∆h g
w
. 
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Bild 7: Vertikalprofile des dimensionslosen maximalen Porenwasserüberdrucks am Ende des Absunks (Kreissymbole: 
analytische Lösung; Linien: FE-Modell)  
Figure 7: Non-dimensional excess pore water pressure profiles at the end of the drawdown (Circle symbols: analytical soluti-
on; lines: FE-model).
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In der dimensionslosen Auftragung münden die nor-
mierten Porenwasserdruckprofile bei z/L  =  0 gerade 
bei |B-1|, was die Identifikation der zum jeweiligen B-
Wert gehörigen Kurve erleichtert. Allerdings trifft dies 
nicht bei v/k < 10 zu. Aufgrund der geringen Absunkge-
schwindigkeit, bezogen auf die Durchlässigkeit, hat das 
Wasser genügend Zeit, am oberen zu dränieren, sodass 
sich zum Zeitpunkt t
0
 nur geringere Überdrücke aufbau-
en können.
Die für die Berechnungen verwendeten v/k-Werte va-
riieren von 10 bis 100.000. Obwohl bei gering durch-
lässigen Böden durchaus größere v/k-Werte denkbar 
sind, zeigen die Ergebnisse in Bild 7, dass bereits ab 
v/k  >  100.000 nahezu undränierte Verhältnisse vor-
liegen. Der Druckabfall infolge Absunk bleibt hierbei 
bis zum Ende des Absunks auf den oberen Rand be-
schränkt, während im Innern der Anfangsdruck vor-
herrscht.
Aus Platzgründen werden nur Ergebnisse für ein geo-
metrisches Verhältnis von L/∆h=10 dargestellt. Geringe-
re L/∆h-Werte entsprechen kürzeren Fließwegen, was 
dem Aufbau von Porenwasserüberdrücken entgegen 
wirkt, jedenfalls im Bereich geringer v/k-Werte.
Aus den Vertikalprofilen der Druckänderungen lassen 
sich die Verteilungen der effektiven Spannungen und 
letztlich der Verformungen berechnen.
7 Schlussfolgerungen
Conclusions
Die Berücksichtigung von Gaseinschlüssen über eine 
druckunabhängige Kompressibilität des Gas-Wasser-
Gemisches C
wg
 stellt für Belastungszustände mit gro-
ßen Porenwasserdruckänderungen sicherlich eine gro-
be Näherung dar (Montenegro und Stelzer, 2014). Der 
simple Ansatz erlaubt jedoch eine einfache Charakte-
risierung des Steifigkeitskontrastes zwischen Boden-
matrix und Porenfluid über den Skempton-B-Parameter. 
Dies ermöglicht für den eindimensionalen Fall die ma-
thematische Reduktion des gekoppelten Gleichungs-
systems auf eine überschaubare Differenzialgleichung 
des Boussinesq-Typs. Ein physikalisch basierter Ansatz 
mit einer druckabhängigen Fluidkompressibilität führt 
zu einer Nichtlinearität der Differenzialgleichung, was 
eine analytische Lösung des eindimensionalen Prob-
lems vermutlich ausschließt. Stelzer et al. (2014) haben 
einen druckabhängigen Ansatz für die Kompressibilität 
des Gas-Wasser-Gemisches in ein gekoppeltes FE-Mo-
dell implementiert und die Unterschiede zwischen den 
Berechnungsergebnissen mit diesen beiden Ansätzen 
an einem Beispiel erläutert. Diese Autoren legen wei-
terhin nahe, weitere Aspekte des Bodenverhaltens, wie 
z. B. die Spannungsabhängigkeit der Steifigkeit, durch 
die Verwendung eines geeigneten Stoffgesetzes zu be-
rücksichtigen.
Ebenfalls unberücksichtigt bleibt im vorgestellten An-
satz die Änderung der Durchlässigkeit infolge Verfor-
mung. Dies würde ebenfalls eine Nichtlinearität der 
Differenzialgleichung bedingen, was eine analytische 
Lösung des Problems ebenfalls erheblich erschweren 
dürfte. Diese Effekte lassen sich nur auf numerischem 
Weg untersuchen, allerdings existieren bisher kaum 
aus Experimenten gewonnene, belastbare Daten über 
den Zusammenhang zwischen Durchlässigkeit und Vo-
lumenänderung. 
Aufgrund der inhärenten Kopplung zwischen Fluidströ-
mung und Bodenverformung ist die Bedeutung der 
verschiedenen Parameter hinsichtlich ihrer poroelasti-
schen Auswirkungen zunächst kaum abschätzbar. Die 
vorgestellten dimensionslosen Diagramme erlauben 
es jedoch, die entstehenden Porenwasserüberdrücke 
aufgrund einer Belastung definierter Geschwindigkeit 
abzuschätzen und dabei den Einfluss der drei maßge-
benden poroelastischen Parameter, L/∆h, v/k und B sys-
tematisch zu beurteilen. 
Die Porenwasserüberdruckprofile zeigen, dass zwi-
schen den Extremzuständen undränierter (B  =  0) und 
dränierter (B  =  1) Verhältnisse durchaus Zwischenzu-
stände existieren, die vom Steifigkeitsverhältnis zwi-
schen Bodenmatrix und Porenfluid abhängen. Die 
Berechnungsergebnisse geben den Betrag des Poren-
wasserüberdrucks, bezogen auf den Betrag des Ab-
sunks dh ⋅ g
w
, an. Dieser Porenwasserüberdruck bleibt 
unberücksichtigt, wenn man bei der Analyse des Pro-
blems fälschlicherweise von dränierten Zuständen aus-
geht. Die dimensionslosen Diagramme bieten letztlich 
ein physikalisch fundiertes Entscheidungskriterium, ob 
nicht doch eine undränierte Berechnung oder gar eine 
gekoppelte Analyse für die jeweilige Fragestellung ziel-
führender wäre. 
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Die vorgestellten Berechnungen wurden in Hinblick auf 
wasserbauliche Fragestellungen im Zusammenhang 
mit der Belastung von Kanalböschungen bei Wasser-
standsabsunk durch schiffsinduzierte Wellen konzipiert. 
Es ist jedoch ohne großen Aufwand möglich, die Profile 
auf andere Belastungssituationen, wie Wasserstands-
aufstau sowie Aufbringung oder Reduzierung mechani-
scher Lasten, zu übertragen. 
Obwohl die vorgestellte Parameterstudie wesentliche 
Aspekte von poroelastischem Verhalten zugänglich 
macht, darf nicht vergessen werden, dass eine direkte 
und hinreichend genaue Erfassung der Gassättigung 
derzeit, selbst unter Laborbedingungen, nicht verfügbar 
ist. Eine Abschätzung des eingeschlossenen Gasvo-
lumens ist gegenwärtig nur invers möglich, d. h. durch 
Auswertung der gemessenen Porenwasserüberdrücke 
in einem Modellversuch mit klar definierten hydrauli-
schen Randbedingungen oder, wie im Fall des Glen-
Shira-Damms, durch einen Naturversuch mit gut doku-
mentierten Porendruckmessungen. Erste Auswertungen 
und Literaturangaben deuten darauf hin, dass Gas-
einschlüsse in Gewässersohlen sowie im Grundwasser 
eher die Regel als die Ausnahme darstellen und dass 
diese sich in einem Sättigungsbereich (Anteil des Gases 
am Porenvolumen) zwischen 1 % und 5 % bewegen. Ne-
ben dem Porenwasserdruck (Tiefe des Bodenelements 
unter der Grundwasseroberfläche) und der Porenraum-
struktur dürfte die Vorgeschichte, die zu Gaseinschlüs-
sen geführt hat, für den Sättigungsgrad entscheidend 
sein. Bei der Beurteilung des möglichen Gasanteils im 
Porenraum sollte berücksichtigt werden, dass, wie die 
Parameterstudie gezeigt hat, selbst hohe Gassättigun-
gen (B ≈ 0) erst ab v/k-Werten > 10 einen relevanten Ein-
fluss auf die Porenwasserüberdrücke haben und dass 
bei darunter liegenden v/k-Werten im Allg. von dränier-
ten Verhältnissen ausgegangen werden kann. 
Derzeit noch nicht untersucht ist der räumliche Einfluss, 
wenn eine Belastung nicht ein-dimensional erfolgt. Es 
ist anzunehmen, dass zumindest im Randbereich der 
Belastung die Porenwasserüberdrücke deutlich gerin-
ger ausfallen dürften als die auf Grundalge einer ein- 
dimensionalen Analyse errechneten, da hier die Mög-
lichkeit eines räumlichen Druckausgleichs besteht. Fer-
ner liefern Scherdehnungen durch das dilatante/kon-
traktante Verhalten des Bodens auch einen Beitrag zur 
Volumenveränderung und letztlich zum poroelastischen 
Verhalten. Aufgrund der vielfältigen Konfigurationsmög-
lichkeiten derartiger Fragestellungen dürfte die Anzahl 
maßgebender Parameter schnell ansteigen und eine 
überschaubare Darstellung, wie sie hier für den 1D-Fall 
entwickelt wurde, verhindern. Für komplexere Proble-
me ist daher eine fallspezifische, numerische Analyse 
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Numerische Untersuchungen zum Einfluss von 
Sandeinlagerungen in weichen bindigen Böden auf den 
Pfahlseitendruck
Numerical studies of the influence of sand deposits in soft 
cohesive soils on the lateral loading of piles
Dipl.-Ing. Dipl.-Wirtsch.-Ing. Jörg Bauer; Univ.-Prof. Dr.-Ing. Oliver Reul, Universität Kassel
Im vorliegenden Beitrag wurde der Einfluss von Sand-
einlagerungen in weichen bindigen Böden auf den 
Pfahlseitendruck systematisch numerisch untersucht. 
Dazu wurde zunächst ein numerisches Modell entwi-
ckelt, das eine typische Baugrundsituation mit einer 
Bodenauflast in unmittelbarer Nähe zu einer Pfahlgrün-
dung im weichen Ton abbildet. Im Rahmen einer Para-
meterstudie wurden die Tiefenlage und Mächtigkeit der 
im bindigen Boden eingelagerten Sandschicht sowie 
ausgewählte Bodenkenngrößen variiert. Zudem wurde 
der Einfluss der Sandeinlagerung auf das Pfahlgrup-
penverhalten untersucht. 
Dabei zeigte sich im Vergleich zu einer homogenen 
bindigen Bodenschicht ein erheblich größerer Pfahlsei-
tendruck, wenn eine Sandschicht in die bindige Boden-
schicht eingelagert ist. Je oberflächennäher sich dabei 
die Sandeinlagerung befindet und je größer der Steifig-
keitsunterschied zwischen dem anstehenden bindigen 
Boden und der Sandeinlagerung vorliegt, desto größe-
re Einwirkungen aus Seitendruck sind zu erwarten. Mit 
zunehmender Mächtigkeit der Sandeinlagerung sind 
verringerte Seitendrücke festzustellen. Dagegen sind 
die Einflüsse der Scherfestigkeit des bindigen Bodens, 
der Pfahlquerschnittsform, der Rauheit der Pfahloberflä-
che und der Größe der Bodenauflast eher als gering 
einzuschätzen. Hinsichtlich des Pfahlgruppenverhal-
tens liegt beim Vorhandensein einer Sandeinlagerung 
eine stärkere gegenseitige Beeinflussung der Gruppen-
pfähle, d. h. eine stärkere Abweichung vom Tragverhal-
ten eines Einzelpfahls, vor.
This paper presents systematic numerical studies of the 
influence of sand deposits in soft cohesive soils on the 
lateral loading of piles. A numerical model was first de-
veloped with the aim of simulating a typical case where 
ground is subjected to a surcharge in the immediate 
vicinity of a pile foundation in soft clay. The depth and 
thickness of the sand layer enclosed in the cohesive 
soil and selected soil parameters were varied in a pa-
rameter study. The influence of a sand deposit on the 
behaviour of groups of piles was also investigated. 
It was shown that, compared with a homogeneous co-
hesive soil stratum, the piles are subjected to a con-
siderably higher level of lateral loading when a sand 
layer is present in the cohesive soil. The actions due 
to lateral loading can be expected to become more 
pronounced as the distance between the sand deposit 
and the ground surface decreases and the difference 
between the stiffness of the in-situ cohesive soil and 
that of the sand deposit increases. The lateral loading 
was found to diminish in inverse proportion to the thick-
ness of the sand deposit. By contrast, the effect of the 
shear strength of the cohesive soil, the shape of the pile 
cross-section, the roughness of the pile surface and the 
magnitude of the surcharge can be regarded as negli-
gible. The presence of a sand deposit leads to greater 
mutual interference between the individual piles with-
in a group, i. e. in greater deviations from the bearing 
behaviour of each pile. 
1 Einleitung
Introduction
Insbesondere in weichen bindigen Böden müssen verti-
kal belastete Pfähle oftmals auch für quer zur Pfahlach-
se auftretende, horizontale Einwirkungen bemessen 
werden. Hervorgerufen werden diese gemäß DIN  EN 
1997-1 (2014) und EA-Pfähle (2012) als Seitendruck be-
zeichneten horizontalen Einwirkungen bspw. durch Auf-
schüttungen oder Abgrabungen neben der Pfahlgrün-
dung und die damit verbundenen Boden bewegungen.
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Bild 1: a) Geometrische Abmessungen des Modells für die Parameterstudien; b) Finite-Elemente-Netz des Einzelpfahlmodells 
Figure 1: a) Geometric dimensions of the model for the parameter studies, b) finite element grid for the single pile model
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Wenz (1963) weist darauf hin, dass in Weichschichten 
eingelagerte steifere Schichten wie z. B. Sandlinsen 
zu einem erhöhten Seitendruck auf die Pfahlgründung 
führen können. Reul et al. (2014) zeigen mit Finite Ele-
mente Berechnungen für die bei einem Großversuch 
dokumentierte Baugrundsituation, nämlich einer in ei-
ner Tonschicht eingelagerten Sandschicht, einen an-
steigenden Seitendruck auf die Pfahlgründung bei zu-
nehmender Steifigkeit der eingelagerten Sandschicht.
Im Rahmen dieses Beitrags werden die Ergebnisse ei-
ner numerischen Parameterstudie vorgestellt, mit der 
der Einfluss von Sandeinlagerungen in weichen bin-
digen Böden auf den Seitendruck auf Pfähle systema-
tisch untersucht wurde.
2 Parameterstudie zum Einfluss von 
Sandeinlagerungen
Parameter study of the effect of sand 
deposits
2.1 Numerisches Modell und stoffliche  
Modellierung
Numerical model and physical modelling
Die Parameterstudien wurden anhand eines vereinfach-
ten, repräsentativen Einzelpfahlmodells sowie Pfahl- 
gruppenmodells durchgeführt. Dabei sollte das Modell 
und dessen Randbedingungen so einfach sein, dass 
der Einfluss der zu untersuchenden Parameter auf den 
Seitendruck transparent wird und diese Einflüsse nicht 
durch andere Effekte, z. B. Verschiebung der Pfahlkopf-
platte und deren Reaktion auf den Baugrund, überlagert 
werden. Die geometrische Modellierung der Modelle 
zeigt Bild 1. Verwendet wurde das Programm Plaxis 3D 
Foundation.
Der Einzelpfahl repräsentiert einen Pfahl in einer Pfahl-
gruppe in unmittelbarer Nähe zur Bodenauflast. Das 
Tragverhalten von Pfählen mit Gruppenwirkung kann 
aus dem Tragverhalten des Einzelpfahls über Gruppen-
faktoren bestimmt werden, die in Bauer  (2015) abge-
leitet sind. Der Einfluss einer Sandeinlagerung auf das 
Pfahlgruppenverhalten wurde anhand einer quer zur 
Bodenbewegung in der bindigen Schicht angeordneten 
Pfahlreihe mit zwei Pfählen und variablem Abstand 
untersucht (Bild 1 a).
Anstatt einer räumlich begrenzten Pfahlkopfplatte wur-
de oberhalb des Einzelpfahls bzw. der Pfahlquerreihe 
eine linear elastische Schicht entsprechend der Mäch-
tigkeit der Auffüllung angeordnet, die im Bereich der 
Pfähle beginnt und bis zu den Modellrändern weiterge-
führt ist (Bild 1). Damit repräsentiert die linear elastische 
Schicht eine Pfahlkopfplatte, die aufgrund einer auf-
gehenden Konstruktion näherungsweise unverschieb-
lich gelagert ist. Bei Vergleichsberechnungen in Bauer 
(2015) wurden vernachlässigbare Abweichungen zwi-
schen den Seitendruck von Pfahlgruppen mit begrenz-
ter Kopfplatte und der modellierten linear elastischen 
Schicht beobachtet, sodass diese Vereinfachung ge-
rechtfertigt ist.
Die untersuchten runden bzw. quadratischen Pfäh-
le haben einen Durchmesser bzw. eine Kantenlän-
ge von Ds  = as  = 0,5 m. Die Mächtigkeit der bindigen 
Bodenschicht inkl. Sandeinlagerung betrug generell 
hW = 12 m, wobei die Mächtigkeit d und Tiefenlage zo,SE 
der Sandeinlagerung variiert wurden (Abschnitt  2.3). 
Grundwasser steht an der Oberkante des bindigen Bo-
dens an. Die Einbindung der Pfähle in den tragfähigen 
Boden beträgt 10 m, die Mächtigkeit der Auffüllung und 
der linear elastischen Schicht 1,0 m. Die Bodenauflast 
wurde, entsprechend z. B. einer Aufschüttung, schlaff 
modelliert und im Abstand von 1,0 m zum Pfahlmantel 
des Pfahls angeordnet. Vergleichsberechnungen mit 
starren Lasten führten erwartungsgemäß zu reduzierten 
Pfahlseitendrücken (Bauer, 2015).
Die Modellierung der Auffüllung, des tragfähigen Bo-
dens (unterer Sand) und der Sandeinlagerung erfolgte 
mit einem linear elastischen – ideal plastischen Stoff-
modell mit der Bruchbedingung nach Mohr-Coulomb 
(Tabelle 1), das bei Voruntersuchungen unter den vor-
liegenden Randbedingungen vergleichbare Ergebnisse 
zu Simulationen mit dem Hardening Soil-Modell lieferte 
(Bauer, 2015). Es zeigte sich zudem, dass die Boden-
kenngrößen der Auffüllung und des unteren Sandes 
keinen signifikanten Einfluss auf den Pfahlseitendruck 
in der bindigen Bodenschicht hatten (Bauer, 2015). Der 
bindige Boden wurde mit den Parametern eines ty-
pischen weichen Tons berücksichtigt und mit dem Har-
dening Soil-Modell abgebildet (Tabelle 2). Der Pfahl und 
die linear elastische Schicht wurden mit Kontinuumsele-
menten mit einem linear elastischen Materialverhalten 
modelliert (Tabelle 3).
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Zur Simulation der Pfahl-Boden-Interaktion wurden 
Interface-Elemente mit einem linear elastischen – 
ideal plastischen Materialverhalten verwendet. Die be-
nötigten Scherparameter für die Bruchbedingung nach 
Mohr-Coulomb werden im verwendeten FE-Programm 
über den Faktor R
inter
 aus den Scherparametern des den 
Pfahl umgebenden Bodens berechnet.
Parameter (Mohr-Coulomb) Auffüllung (Sand)
Unterer Sand & 
Sandeinlagerung
Wichte g in kN/m³ 18 –
Wichte unter Auftrieb g' in kN/m³ – 10
Elastizitätsmodul E in MN/m² 30 45
Querdehnungszahl n 0,30 0,30
Kohäsion c' in kN/m² 0 0
Reibungswinkel j' in ° 40 40




Tabelle 1: Bodenkenngrößen für die Auffüllung, den unteren Sand und die Sandeinlagerung
Table 1: Soil parameters for the filling, the lower sand and the sand deposit
Parameter (linear elastisch) Pfähle
linear elastische 
Schicht
Wichte g in kN/m³ – 18
Wichte unter Auftrieb g' in kN/m³ 14 –
Elastizitätsmodul E in MN/m² 30.000 60.000
Querdehnungszahl n 0,30 0,30
Faktor der Interface-Scherfestigkeit Rinter 0,67 1,0
Tabelle 3: Kenngrößen für die konstruktiven Elemente
Table 3: Parameters for the structural elements
Parameter (Hadening Soil) bindiger Boden (weicher Ton)
Wichte unter Auftrieb g' in kN/m³ 6
Referenz-Sekantenmodul E50,ref in MN/m² 2,0
Referenz-Kompressionsmodul Eoed,ref in MN/m² 2,0
Referenz-Entlastungs- bzw. Wiederbelastungs modul Eur,ref in MN/m² 10,0
Referenzspannung pref in kN/m² 100
Steifigkeitsexponent m 0,90
Querdehnungszahl für Ent- bzw. Wiederbelastung nur 0,20
Kohäsion c' in kN/m² 5,0
Reibungswinkel j' in ° 20
Dilatanzwinkel y in ° 0
Erdruhedruckbeiwert K0 0,66
Tabelle 2: Bodenkenngrößen für den bindigen Boden
Table 2: Soil parameters for cohesive soil
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2.2 Berechnungsablauf
Calculation procedure
Der Berechnungsablauf wurde als step-by-step-Analyse 
durchgeführt mit Simulation des Primärspannungszu-
standes (1. Berechnungsschritt), dem anschließenden 
Einbau der konstruktiven Elemente „wished-in-place“ 
(2. Berechnungsschritt) und der nachfolgenden Aufbrin-
gung der Bodenauflast (3. Berechnungsschritt). In den 
ersten beiden Berechnungsschritten wurde die Aus-
bildung eines Porenwasserüberdrucks verhindert. Be-
trachtet wurde ausschließlich der Anfangszustand der 
Seitendruckentwicklung, der, sofern keine Kriecheffekte 
auftreten, den Bemessungsfall darstellt (Bauer, 2015). 
Die Auflastaufbringung erfolgte ohne die Berücksichti-
gung von Zeiteffekten bei Simulation des nichtbindigen 
Bodens als drainiertes Material und des bindigen Bo-
dens als undrainiertes Material, was eine Ausbildung von 
Porenwasserüberdruck zur Folge hat. Bei Vergleichsbe-
rechungen (Bauer, 2015) konnten bei Berücksichtigung 
von Zeiteffekten bei der Auflastaufbringung mit zuneh-
mender Wasserdurchlässigkeit erwartungsgemäß gerin-
gere Pfahlseitendrücke festgestellt werden.
2.3 Parametervariationen
Variations in the parameters
In der numerischen Parameterstudie wurden sowohl 
Einzelpfähle (Modell 1) als auch eine Pfahlquerreihe 
mit zwei Pfählen (Modell 2) untersucht (Bild 1 a). Bei 
Modell 1 erfolgte je nach Variation der Mächtigkeit der 
Sandeinlagerung d die Unterscheidung in die Modelle 
1 b (d = 0,5 m), 1 c (d = 1,0 m) und 1 d (d = 2,0 m), bei 
denen zudem die Tiefe z
o,SE
 gemäß Bild 1 der Sand-
einlagerung systematisch verändert wurde. Modell 
1 a, welches ohne Sandeinlagerung modelliert wurde, 
diente dabei als Referenz-Modell mit dem Referenz-
Pfahlseitendruck. Modell 2 lag sowohl mit einer Sand-
einlagerung (z
o,SE
 = 1,0 m; d = 1,0 m) (Modell 2 b) als auch 
ohne einer solchen vor (Modell 2 a). 
Eine Zusammenstellung der untersuchten Modelle mit 
zugehöriger Tiefenlage und Mächtigkeit der eingela-
gerten Sandschicht zeigt Tabelle 4. Weiterhin wurden 
bei Modell 1 a und Modell 1 c, ausgehend von den in 
Tabelle 1 bis Tabelle 3 angesetzten Kenngrößen, aus-
gewählte Parameter variiert (Tabelle 5).
Tabelle 4: Untersuchte Modelle mit zugehöriger Tiefenlage und Mächtigkeit der eingelagerten Sandschicht bei den  
Parameterstudien
Table 4: Investigated models with associated depth and thickness of the sand deposit for the parameter studies
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2.4 Lastannahmen
Load assumptions
Die angesetzen Bodenauflasten q wurden in der Grö-
ße der Grundbruchspannung q
ult
 des simulierten Bau-
grundes unter Vernachlässigung der konstruktiven Bau-
teile („entkleidetes System“ gemäß EA Pfähle  (2012)) 
festgelegt. Analytische Vergleichsberechnungen unter 
Berücksichtigung eines aktiven und passiven Erddrucks 
und des Bruchmechanismus nach Bishop ergaben ver-
gleichbare Ergebnisse. 
Der Einfluss der Netzfeinheit bei der Ermittlung der 
Grundbruchspannungen wurde bei Vergleichsberech-
nungen mit einem 2D-FE-Modell untersucht. Bei Vari-
ation der Scherfestigkeiten des bindigen Bodens (Ab-
schnitt 2.3) lagen entsprechend veränderte maximale 
Bodenauflasten q = q
ult
 vor. Einflüsse der Sandeinlage-
rungen auf die Grundbruchspannungen wurden ver-
nachlässigt. Zusammengefasst sind die angesetzten 
Bodenauflasten q in Tabelle 6.
2.5 Ableitung des Seitendrucks aus den 
numerischen Ergebnissen
Derivation of lateral loading from the 
numerical results
Die Ableitung des Seitendrucks aus den numerischen 
Ergebnissen, d. h. den auf den Pfahlmantel einwir-
kenden Normalspannungen und Schubspannungen, 
zeigt Bild 2. Dazu wurde der Pfahl in eine Anströmseite 
und Abströmseite des Bodens unterteilt und die Nor-
mal- und Schubspannungen in den am Pfahlmantel an-
geordneten Interface-Elementen in die Wirkungsebene 
der Bodenverschiebung im bindigen Boden umgerech-
net. Die Bilanzierung der Anström- und Abströmseite 
des Bodens ergibt den über die Bodentiefe verteilten 
Seitendruck p (Bild 2 a).
Für einen zweckmäßigen Ergebnisvergleich der Para-
meterstudien wurde aus den über die Tonschicht inkl. 
ggf. der Sandeinlagerung verteilten Seitendruck über 
die Tiefe h
W
 der mittlere Seitendruck p
mittel
 berechnet 
(Bild 2 b). 
Tabelle 6: Lastannahmen bei den untersuchten Modellen
Table 6: Load assumptions for the models under investigation
Parameter Ausgangsmodell Parameterstudie
Kohäsion c' der Tonschicht 5 kN/m² 0,1 kN/m² ; 25 kN/m²
Steifigkeit E
50,ref
 der Tonschicht 2,0 MN/m² 0,5 MN/m² ; 20 MN/m²
Steifigkeit E
S
 der Sandeinlagerung 60 MN/m² 40 MN/m²
Pfahlquerschnitt 0,5 m (rund) 0,5 m (quadratisch)
Rauheit der Pfahloberfläche R
inter
0,67 1,0
Größe der Bodenauflast q (Tabelle 6) q
ult
 = 65 kN/m² qult /2 = 32,5 kN/m²
Tabelle 5: Variierte Parameter bei Modell 1a und Modell 1c bei den Parameterstudien
Table 5: Varied parameters for model 1a and model 1c in the parameter studies
Modell Bodenauflast q
Modelle mit den Kenngrößen nach Tabelle 1 und Tabelle 2 65 kN/m²
Modell 1 a und 1 c mit den variierten Parametern nach Tabelle 5:
• Kohäsion der Tonschicht c' = 0,1 kN/m² 49 kN/m²
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2.6 Ergebnisse
Results
Die Verteilung des Seitendrucks p, der Horizontalspan-
nung im Boden s
h
 und der Verschiebungen des Bodens 
y über die Tiefe z, nach Aufbringung der Bodenauflast, 
zeigt Bild 3 a bzw. Bild 3 b. Dabei wurden s
h
 und y je-
weils in der Pfahlebene im von Pfahl weitgehend un-
beeinflussten Bodenbereich (Modellrand, vgl. Bild 1 b) 
ermittelt. Dargestellt sind die ausgewählten Modelle 1 c 
nach Tabelle 4 mit den Sandeinlagerungen in den aus-
gewählten Tiefen 1 m bis 2 m sowie 5 m bis 6 m. Dem 
gegenübergestellt sind die Ergebnisse des Modells 1 a 
ohne Sandeinlagerung. 
Dabei lässt sich ein erheblich größerer Seitendruck p in 
der Sandeinlagerung gegenüber dem Seitendruck im 
Ton feststellen, der bei zunehmender Oberflächennähe 
der Sandeinlagerung verstärkt auftritt. Im Vergleich zum 
Modell 1 a (keine Sandeinlagerung) ist zudem bei den 
Modellen 1 c jeweils ein leicht reduzierter Seitendruck 
direkt unterhalb der Sandeinlagerung im Ton zu beob-
achten, der sich jedoch in zunehmender Tiefe wieder 
dem Seitendruck des Modells 1 a annähert. 
Trotz des erhöhten Pfahlseitendrucks p liegt in der 
Sandeinlagerung die Horizontalspannung im Boden 
s
h
 geringer als im Ton vor (Bild 3 a). Auch die Boden-
verschiebung ist beim Vorliegen einer Sandeinlage-
rung insgesamt geringer (Bild 3 b). Der erhöhte Sei-
tendruck p in den Sandeinlagerungen ist demnach auf 
einen gegenüber dem Ton veränderten Einwirkungs-
mechanismus im Sand zurückzuführen. Während im 
Ton von einem Umfließen des Pfahls durch den Bo-
den ausgegangen werden kann (Bauer, 2014), tritt im 
Sand ggf. ein (teilmobilisierter) passiver räumlicher 
Erddruck auf.
Bild 4 zeigt zusammenfassend den Verlauf des mittle-
ren Seitendrucks p
mittel
 gemäß Bild 2 b) der Parameter-
studien nach Tabelle 4 und Tabelle 5 in Abhängigkeit 
der Tiefenlage der Oberkante der Sandeinlagerung z
o,SE
 
(Bild 1 a). Aus diesen Ergebnissen wurde der Faktor χ
SE
 
abgeleitet, der den Seitendruck p
mittel
 der Modelle 1 b, 




p 1 ,1 ,1
SE
mittel Modell a
mittel Modell b c d
1
| =  (1)
Der Einfluss verschiedener nach Tabelle 5 variierter Pa-
rameter auf die Entwicklung des Seitendrucks in Modell 
1 a wird in Bauer (2015) ausführlich diskutiert. Hinsicht-
lich des Einflusses der Sandeinlagerungen auf den mitt-
leren Seitendruck p
mittel
 und den Faktor χ
SE
 können aus 
Bild 4 und Bild 5 die folgenden Erkenntnisse abgeleitet 
werden:
 • Je oberflächennäher sich die Sandeinlagerung be-
findet, desto größer ist der mittlere Seitendruck 
(Bild 4 und Bild 5). Zudem wird auch der Seitendruck 
in der Sandeinlagerung selber größer (Bild 3). 
 • Der Einfluss einer Sandeinlagerung im bindigen Bo-
den führt ggf. bis zu einem um etwa 200 % erhöh-
ten mittleren Seitendruck, sofern sich die Sandein-
lagerung nahe an der Geländeoberfläche befindet 
(Bild 5).
Bild 2: Ableitung des Seitendrucks aus den numerischen 
Untersuchungen: a) Berechnung des Seitendrucks 
p aus den Interfacespannungen; b) Berechnung 
des über die Tonschicht inkl. ggf. einer Sandeinla-
gerung gemittelten Seitendrucks p
mittel
Figure 2: Derivation of lateral loading from the numerical 
studies a) calculation of lateral loading p from the 
interface stresses, b) calculation of lateral loading 
p
mittel
 averaged over the clay stratum including a 
sand deposit where appropriate
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Bild 3: Vergleich der Ergebnisse des Modells 1a (ohne Sandeinlagerung) und der Modelle 1c (Sandeinlagerung in den 
Tiefen 1 m bis 2 m bzw. 5 m bis 6 m) über die Tiefe z: a) Seitendruck p und Horizontalspannung im Boden s
h
;  
b) Verschiebungen des Bodens y im vom Pfahl unbeeinflusstem Bodenbereich
Figure 3 Comparison of the results of model 1a (without sand deposit) and models 1c (sand deposit at a depth of 1 m to 2 m 
and 5 m to 6 m) over depth z: a) lateral loading p and horizontal stress in the soil sh; b) soil displacements y in soil 
unaffected by the pile
Bild 4: Mittlerer Seitendruck p
mittel
 der numerischen Parameterstudien für das Modell 1a und der Modelle 1b, 1c und 1d über 
die Tiefenlage der Oberkante der Sandeinlagerung z
o,SE
Figure 4: Mean lateral loading pmittel of the numerical parameter studies for model 1a and models 1b, 1c and 1d over the 
depth of the upper surface of the sand deposit zo,SE
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 • Eine Sandeinlagerung in tieferen Bereichen im bin-
digen Boden führt ggf. zu einem geringeren mittle-
ren Seitendruck im Vergleich zur Baugrundsituation 
mit homogener bindiger Schicht, d. h. ohne Sandein-
lagerung (χ
SE
 < 1 in Bild 5).
 • Eine Erhöhung der Mächtigkeit der Sandeinlagerung 
von d = 1,0 m auf d = 2,0 m führt zu geringeren mitt-
leren Seitendrücken. Eine Erhöhung der Mächtigkeit 
der Sandeinlagerung von d = 0,5 m auf d = 1,0 m ver-
ursacht hingegen keine signifikante Veränderung 
des mittleren Seitendrucks (Bild 4 und Bild 5).
 • Die Variation der Kohäsion des Bodens, der Pfahl-
form und der Pfahlrauheit zeigte nur einen geringen 
Einfluss auf die Ausbildung des mittleren Seiten-
drucks infolge einer Sandeinlagerung (Bild 5).
 • Das Verhältnis der Steifigkeit des bindigen Bodens 
zur Steifigkeit der Sandeinlagerung ist hingegen 
von signifikanter Bedeutung. So liegt bei großem 
Steifigkeitsunterschied ein stark erhöhter mittlerer 
Seitendruck vor, während bei sehr kleinem Steifig-
keitsunterschied ein gegenüber der homogenen 
Baugrundsituation, d. h. ohne Sandeinlagerung, 
kaum veränderter mittlerer Seitendruck beobachtet 
werden kann.
 • Die o. g. Effekte wurden bei den Untersuchungen 
beobachtet, bei denen eine Bodenauflast ent-
sprechend der Grundbruchspannung des Bodens 
aufgebracht wurde (Abschnitt  2.4). Aufgrund der 
vorliegenden Ergebnisse für eine Bodenauflast 
entsprechend 50  % der Grundbruchspannung des 
Bodens (Bild 4 und Bild 5), sind jedoch auch für 
geringere Bodenauflasten vergleichbare Effekte zu 
erwarten.
Ergebnisse zum Einfluss einer Sandeinlagerung auf das 
Pfahlgruppenverhalten zeigt Bild 6. Dabei ist das Pfahl-
gruppenverhalten über den Faktor χ
GP
 definiert, der den 
mittleren Seitendruck des Gruppenpfahls auf den mitt-
leren Seitendruck des Einzelpfahls bei jeweils densel-









| =  (2)
Die in Bild 6 dargestellten Gruppenfaktoren sind aus 
dem Modell 1 a und 2 a (ohne Sandeinlagerung) so-
wie aus dem Modell 1 c und 2 b (Sandeinlagerung mit 
z
o,SE
 = 1,0 m und d = 1,0 m) (Tabelle 4), mit den stofflichen 
Kenngrößen nach Tabelle 1 bis Tabelle 3 und der Bo-
denauflast von q = 65 kN/m² (Tabelle 6), abgeleitet. Un-
tersucht wurden jeweils Pfahlabstände von a = 2 ∙ Ds bis 
a = 8 ∙ Ds (Modell 2 a) bzw. a = 12 ∙ Ds (Modell 2 b). 
Bild 6 lässt den Schluss zu, dass sich bei vergleichbaren 
Bodenverhältnissen der mittlere Seitendruck eines eng 
stehenden Gruppenpfahls stets unterhalb des mittle-
Bild 5: Faktor χSE über die Tiefenlage der Oberkante der Sandeinlagerung zo,SE
Figure 5: Factor χSE over the depth of the upper surface of the sand deposit zo,SE
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ren Seitendrucks eines Einzelpfahls befindet (χ
GP
 < 1,0). 
Dieser Effekt konnte auch bei Modellversuchen gezeigt 
werden (Bauer, 2014). Hinsichtlich des Einflusses einer 
Sandeinlagerung auf das Pfahlgruppenverhalten ist 
festzustellen, dass der Gruppenfaktor beim Vorliegen 
einer Sandeinlagerung erheblich reduziert vorliegt, d. h. 
das Tragverhalten des Gruppenpfahls weicht stärker 
von dem eines Einzelpfahls ab.
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Über die Finite-Elemente-Methode in der geotechnischen 
Analyse hinaus
Dr. Ronald B. J. Brinkgreve, Delft University of Technology & Plaxis BV  
Dr. Markus Bürg, Dr. Andriy Andreykiv, Mr. Liang Jin Lim, Plaxis BV, Delft
The finite element method (FEM) has obtained a strong 
position in geotechnical analysis and design, next to 
conventional design methods. However, FEM is more 
suited for situations involving complex geometries and 
soil-structure interaction. Nevertheless, FEM also has its 
limitations, in particular when it comes to large deforma-
tions and material flow, as it occurs when installing off­
shore foundations and pipelines in the seabed. In such 
cases the recently developed material point method 
(MPM) is much more suitable to deal with the effects of 
large deformations. 
This contribution gives an introduction to MPM for geo­
technical analysis. In addition, it demonstrates its use for 
geotechnical offshore applications (for example the instal­
lation of piles and anchors in the seabed, spudcan pen­
etration and extraction, the creation of trenches for pipe­
lines and cables, and the movement of pipelines in the 
seabed). This contribution presents some of the challeng­
es when using MPM in practical applications, since MPM 
calculations are more time consuming and more sensitive 
to inaccuracies than FEM calculations. Topics that are dis­
cussed are the use of DDMP (dual­domain material point 
method) to enhance the ‘smoothness’ of the solution and 
to improve the accuracy of stresses in the case of material 
points moving from one cell to another, how to deal with 
‘empty’ cells, determination of active domain boundaries, 
connecting MPM to FEM and the application of loads and 
boundary conditions. The presented solutions are meant 
to facilitate the use of MPM on a larger scale for geotech­
nical engineering applications.
Die Finite-Elemente-Methode (FEM) ist inzwischen 
auch in der geotechnischen Analyse ein häufig be-
nutztes Werkzeug. Insbesondere ist FEM sehr gut für 
Anwendungen mit komplexen Geometrien und Boden-
Bauwerk-Interaktionen geeignet. Nichtsdestotrotz hat 
FEM natürlich auch seine Einschränkungen. Dies ist 
insbesondere der Fall, wenn es zu großen Verformun-
gen und Materialflüssen, wie z. B. in der Installation 
von Offshore-Fundamenten oder Pipelines im Meeres-
boden üblich, kommt. Für solche Anwendungen ist die 
Material-Punkt-Methode (MPM) eine deutlich bessere 
Alternative, um das Auftreten von großen Verformun-
gen zu simulieren.
Dieser Beitrag soll eine Einführung in MPM anhand 
einer geotechnischen Analyse geben. Die praktische 
Anwendbarkeit wird anhand von verschiedenen geo-
technischen Offshore-Anwendungen (z. B. Installation 
von Pfählen und Ankern im Meeresgrund, Ziehen von 
Schutzgräben für Pipelines und Kabeln und Bewegung 
von Pipelines im Meeresgrund) demonstriert. Dabei 
wird auch auf die unterschiedlichen Schwierigkeiten, 
die bei der Nutzung von MPM auftreten können, detail-
lierter eingegangen. Insbesondere soll diese Präsen-
tation auch zu einer breiteren Verwendung von MPM 




The conventional finite element method (FEM) has been 
used for several decades to predict deformation of soil 
in geotechnical engineering. Certain geotechnical pro­
cesses involve large displacements in the soil. Thus, 
conventional FEM cannot be used to analyse these 
types of problems because of the issue with mesh tan­
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gling when the deformations of the mesh become ex-
tremely large. In recent years, a few alternatives to FEM 
have been introduced to simulate large deformation 
problems, particularly the material point method (MPM). 
MPM was first introduced by Sulsky et al. (1994) and has 
meanwhile been used in various geotechnical applica-
tions such as modelling of landslides, cone penetration 
(Beuth et al. 2011), pile penetration (Lim et al. 2013), and 
spudcan penetration (Lim et al. 2014). However, these 
applications are still performed from a research per-
spective rather than for engineering and design. MPM 
calculations are more time consuming and more sensi-
tive for inaccuracies and numerical instability than FEM 
calculations. Hence, the use of MPM in practical ap-
plications brings some challenges. The following chal-
lenges and solutions are discussed in this contribution:
Expensive computational cost: By using a mesh relaxa-
tion method to connect the MPM analysis with FEM (see 
Lim et al. (2013) for further details), we have been able to 
limit the MPM computation to the area where potential 
large deformation will occur and can use conventional 
FEM in the other areas of the computational domain.
Contact algorithm: The MPM formulation already in-
cludes inherent rigid contact, but produces unrealisti-
cally rigid contact when used in soil-structure interac-
tion problems. We have adopted a level-set large sliding 
contact algorithm introduced by Andreykiv et al. (2011). 
It uses two non-matching meshes to model the contact 
between the soil and the structure, such as in spudcan 
and pile penetration.
Volumetric locking: We have also introduced a mixed 
displacement-pressure (p-u) formulation (Brezzi et al., 
1991) of FEM into our MPM implementation to resolve 
the volumetric locking of linear elements in undrained 
behaviour (incompressibility) by decoupling the volu-
metric stress and the deviatoric stress terms from the 
total stress.
Critical time step: The explicit formulation of MPM has a 
severe limitation of  the maximal time step size to avoid 
instability issues. Therefore, we have chosen an implicit 
formulation of MPM to eliminate this time stepping is-
sue and be able to select also larger time steps. Fur-
thermore, the existing FEM technologies formulated in 
implicit schemes can be directly integrated into MPM 
calculations.
This paper is structured as follows: In Chapter 2 pro-
vides an introduction to MPM and its implicit formula-
tion. The major challenges and its corresponding solu-
tions are discussed in Chapter 3. Chapter 4 presents 
some applications of the method in offshore geotechni-
cal engineering. The last chapter draws some conclu-
sions on the use of MPM in practical applications.
2 Implicit formulation of MPM
Implizite Formulierung der MPM
First, let us give an introduction to MPM, which has similar- 
ities with FEM, for geotechnical analysis. MPM can be reg- 
arded as FEM where the integration points (material points) 
are moving through the grid. A MPM calculation step can 
be divided into three phases: The initialisation phase, the 
Lagrangian phase and the convection phase (Fig. 1).
Phases 1 and 2 are similar to FEM; the difference is in 
Phase 3. Since information of stress and material state 
is contained in the material points, which can move 
Figure 1: Three phases in an MPM calculation step
Bild 1: Die drei Phasen eines Berechnungsschritts bei der MPM
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through the grid, it makes the method suitable for very 
large deformations. 
Governing continuum equations
For a continuous body W ⊂ Rn, n ∈ {2,3}, with a boundary 
Г= ∂w, the conservation equations for mass and linear mo-





t+ =  (1)
a b4$t v t+=  (2)
where ρ is the mass density, v is the velocity, ɑ is the 
acceleration, σ is the Cauchy stress tensor, and b is the 
specific body force.
Discretization of continuum equations
To solve the continuum equations, the strong form of 
the equations is transformed into a weak form and dis-
cretized by using standard FEM procedures. After the 
multiplication with finite element shape functions, the 
linear momentum equation (2) becomes
:
N N d





















Where N is the total number of degrees of freedom 
(DoF) in a computational domain c, i, j are its indices, 
ɑj is the acceleration at DoF j, Ni is the shape function 
of DoF i, t is the surface traction, and Gc is the surface 
boundary of the computation domain Wc . The first term 
of the right hand side of (3) is defined as the internal 
force of the system, fint . The sum of the second and the 
third terms of the right hand side can also be defined as 
the external force of the system, fext. Meanwhile, compa-
rable to conventional FEM, the numerical integration of 
MPM over Wc is approximated by summing the weight 
contribution of each material point as follows










F is an arbitrary function to be integrated over the ele-
ment, xp is the location of material point p and vp is the 
volume of the material point p. The internal force vector 
fint can then be approximated by









Implicit time integration scheme
Solving a single step in MPM is identical to conventional 
FEM. The Newton-Raphson method is adopted to solve 
the equation of motion implicitly. The linearized equa-
tion of motion during a Newton iteration k for an arbi-
trary time step is defined as (Wieckowski 2004)
( ) ( )
:
K u f f m
Q
d aijk j iext iint k ij jk
j
k




where K is the tangent matrix of the system, m is the 
mass matrix, du
j
 is the incremental displacement of DoF 
j, Q is the residual vector, and k is the iteration step. 
Equation (6) is solved iteratively, until the residual of the 
system is less than a defined convergence criteria Q < ε. 
The displacement update is given as
u u udjk jk j1= +-  (7)
The acceleration term can be calculated by discretizing 
the time derivative with a trapezoidal rule. The discre-
tized acceleration term is given as
a u v
t t







 terms are the nodal velocity and 
acceleration at the start of the time step.
Numerical implementation of implicit dynamic MPM
At the beginning of a calculation step, all state variables 
are stored in the material points. These state variables 
are then interpolated to the computational grid using 
the standard shape function interpolation. The nodal 
velocity (and nodal acceleration) can be interpolated by 
using conservation of momentum









As the computational grid represents the current con-
figuration of the model, the Updated Lagrangian formu-
lation of discrete equations is used. In this formulation, 
the elasticity tangent matrix is defined by
: :
: :
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Cσt is the fourth order tensor of Truesdell rate of elas-
tic tangent modulus and σ is the Cauchy stress ten-
sor. Equation (10) also shows that the tangent matrix 
includes terms of material nonlinearity (first term) and 
geometrical nonlinearity (second term). The tangent 
modulus tensor depends on the constitutive model of 
the material and will not be elaborated here. Equation 
(10) is solved to obtain the incremental displacement du. 
The computational grid is then deformed with the solu-
tion, and the kinematics of the system is then updated 
before the next iteration begins. The update of the ve-
locity term is given by















while the nodal acceleration is updated by using (8).
After the Newton procedure has satisfied the required-
convergence criteria, a convective stage is carried out 
in the MPM region to update the state variables from 
the computational grid back to the material points. The 
convection step is performed by interpolating nodal re-
sults from the computational grid to the material points 
with standard approximation functions defined on the 
mesh. Once the convective stage has been carried out, 
the deformed computational grid can be discarded be-
cause all the state information is now stored in the ma-
terial points. As a result, excessive mesh distortion is 
prevented.
3 Challenges of MPM calculations
Herausforderungen von MPM-
Berechnungen
MPM calculations are more time consuming and more 
sensitive to inaccuracies than FEM calculations. Hence, 
the use of MPM in practical applications brings some 
challenges. In this section, we will discuss a number 
challenges and its corresponding solutions.
3.1 Points moving from one cell to another
Punkte, die von einer Zelle in eine andere 
Zelle wandern
When a material point crosses the boundary of a cell, 
a discontinuity occurs in the gradient of the computed 
displacement which, for example, leads to inaccurate 
stresses. Without a proper treatment of this numeri-
cal noise, the application of MPM to cases with large 
deformations is severely limited, since the inaccurate 
stresses may cause a premature prediction of mate-
rial failure and change the physical characteristics of 
the material. These inaccuracies can be reduced sig-
nificantly by using an enhanced version of MPM, such 
as the generalised interpolation material point (GIMP) 
method (Bardenhagen & Kober 2004) or the dual do-
main material point (DDMP) method (Zhang et al. 2011). 
The latter will be discussed in more detail in 3.6.
The GIMP method is a family of extended MPMs, where 
material points are defined by so-called particle charac-
teristic functions. These functions represent the space 
occupied by the respective particle and follow the same 
deformation as the discretised physical domain. In par-
ticular, the integration over the support of these func-
tions poses a practical challenge. Whereas, in the one-
dimensional case, the integration can still be performed 
analytically, as shown in (Bardenhagen & Kober 2004), 
one usually has to employ an expensive numerical in-
tegration technique for the two- and three-dimensional 
case. If the particle characteristic functions are chosen 
to be Dirac delta functions, the classical MPM from 
Sulsky et al. (1994) and Sulsky et al. (1995) is recovered.
In contrast to the GIMP method, the DDMP method does 
not require tracking the actual deformation of the parti-
cles. Instead of modifying the shape functions, it intro-
duces a modified gradient definition which is continu-
ous across cell boundaries. The support of this modified 
gradient is larger than the support of the shape function 
itself, but it is still limited to the cell in which the material 
point is located and its direct neighbours. Thus, the in-
teraction between different material points is restricted 
to a quasi-local domain. In particular, the calculation of 
the modified gradient only requires an additional inte-
gration of the shape function and, thus, can be realised 
very easily. A more detailed discussion of the DDMP 
method will be provided in 3.6.
3.2 Dealing with empty cells
Umgang mit leeren Zellen
When all material points have left a cell, the cell has 
no stiffness or mass contributions in the global matrix. 
To avoid singularity of the system of equations, a small 
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elastic stiffness is placed in these empty cells. This 
procedure is also applied to ‘buffer’ cells (for example 
above the soil surface) that are initially empty, but are 
present to catch material points that are moving above 
the initial surface.
3.3 Determining active boundaries
Bestimmung aktiver Ränder
Since the active domain is formed by the (moving) ma-
terial points rather than by the calculation grid itself, a 
special procedure is needed to determine the bounda-
ries of the active domain occupied by the soil. For this 
purpose, we have developed a level-set formulation, 
where the actual boundary is given by the zero level-
set. Then, this zero level-set isosurface can be used 
for integrating over the active boundary and, therefore, 
applying, e.g., boundary conditions on it (see also 3.5). 
In general, this approach allows for treatment of the 
boundaries as if their explicit formulation was available. 
Thus, no entirely new procedures for applying bound-
ary conditions or determining computed quantities on 
the boundary have to be derived.
3.4 Connecting MPM to FEM domain
Verbinden von MPM- und FEM-Gebiet
Since MPM is ‘expensive’, it should be used only where 
really necessary, whereas parts of the domain that un-
dergo relatively small deformations can be modelled by 
conventional FEM using an Updated Lagrangian formu-
lation. This means that the FEM domain as well as the 
MPM domain can deform. Hence, the Convection Phase 
(Fig. 1.3) involves an elastic stretch (adhering to the de-
formations of the FEM mesh), rather than a full restora-
tion of the original grid.
In the FEM domain, conventional quadrature points 
are used for computing the integrals, while the MPM 
domain uses material points as quadrature points. Be-
cause we are using an implicit formulation of MPM, the 
coupling between the FEM and MPM can be done natu-
rally. The analysis procedure remains the same, except 
that, at the end of each calculation step, a mesh relaxa-
tion procedure is performed in the MPM domain to re-
store the deformed mesh in addition to the convection 
step of MPM. An artificial constraint is added to the FEM 
domain to prevent the mesh in the FEM domain from 
restoring, while the mesh in the MPM domain is relaxed 
back to its least deformed state by removing external 
loads contributing to the system. In this way, the mesh 
distortion problem in the MPM domain can be mitigated, 
while maintaining the validity of the deformation state of 
the FEM domain.
3.5 Application of loads and boundary  
conditions
Anwendung von Belastungen und 
Randbedingungen
Since model boundaries are determined by material 
points rather than by the domain boundaries, the appli-
cation of loads and boundary conditions has to involve 
some special procedures. For basic boundary condi-
tions, such as prescribed displacements and distributed 
loads, we can employ the level-set formulation described 
in 3.3 to calculate the corresponding boundary integrals.
However, due to possibly large deformations of the 
soil and, thus, also its boundaries, it has to be evalu-
ated thoroughly whether a classical boundary condi-
tion acting always in the prescribed direction relative 
to the boundary is the correct choice. Often, the dis-
placements and loads, which shall be applied, have the 
characteristics of a soil-body contact-interaction rather 
than a pure Dirichlet or Neumann boundary condition. 
This desired behaviour can be achieved by employing 
a full contact formulation as described in 3.7. In this way, 
it is guaranteed that the interaction between the freely 
moving soil and the physical body placed on top of it is 
resolved correctly.
3.6 Use of DDMP to ‘smoothen’ the solution
Anwendung von DDMP zur Glättung  
der Lösung
Discontinuities of stresses across cell boundaries as 
mentioned under 3.1 may be overcome by introducing a 
kind of C1-continuity across cell boundaries. The DDMP 
method is a way to enforce such a ‘smooth’ transition 
across all cell boundaries in the calculation grid and, 
thereby, improving the accuracy of stresses. For a de-
tailed introduction to the DDMP method, we refer to the 
original work by Zhang et al. (2011).
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In addition to the DDMP method described in Zhang et 
al. (2011), we have extended its formulation by introduc-
ing a tangent stiffness for the DDMP formulation. The 
reason for this modification is that the original method 
was derived in an explicit scheme and, thus, is not suit-
able for our implicit MPM implementation. In general, 
DDMP results show less pollution of gradient quanti-
ties, such as stresses and strains, caused by numerical 
noise. As a side effect, DDMP also improves conver-
gence of the Newton-Raphson method slightly com-
pared to standard MPM.
3.7 Contact formulation
Formulierung von Kontakten
The algorithm for contact interaction between a spud-
can, modelled with FEM and MPM based soil was initially 
introduced in Andreykiv et al. (2011). It is based on the 
minimization of the energy functional with a Lagrange 
multiplier and formulated as in classical contact mechan-
ics. However, instead of employing a distance function 
between two contacting bodies, we use the above men-
tioned density-based level-set function which marks the 
boundary of the material points. Due to the fact that the 
level-set function is defined on the full soil domain, the 
spudcan surface is embedded into the soil domain and 
the contact constraint is enforced similar to the fictitious 
domain method (Glowinski et al., 1994).
3.8 Stability of calculation
Stabilität der Berechnung
Due to several additional tools and parameters available 
in MPM, e.g., number of material points per cell, size and 
stiffness of empty layer, treatment of boundary condi-
tions, etc., it is very challenging to make MPM calcula-
tions as stable and as easy to use as it is known and 
expected from conventional FEM calculations. The large 
variety of possible combinations of all these parameters 
requires a significant effort to come up with a suitable 
choice working for all possible applications and, thus, 
not to require too much input from the end­user.
Apart from the successful selection of parameters, the 
conditioning of system matrices is generally worse in 
MPM than in FEM. Therefore, an efficient precondition-
er, such as domain decompositioning and algebraic or 
geometric multigrid, is needed to be able to apply an 
iterative solver to the resulting linear systems of equa-
tions.
Often the convergence of a static MPM calculation can 
be improved, by reformulating it as a dynamic MPM cal-
culation reaching a steady state. In the case of a dynam-
ic calculation, the step size of the time discretisation has 
to be chosen carefully. Due to the additional phases re-
quired in each MPM step (see Figure 1), small step sizes 
are more expensive than in standard FEM calculations. 
However, due to the large deformations typically occur-
ring in MPM calculations, the step size cannot be too 
large in order to be still able to solve the discrete non-
linear problem in each time step. Therefore, an adaptive 
time stepping scheme allowing for the automatic incre-
ment and decrement of the time step size whenever 
required is inevitable. In our calculations, the use of an 
adaptive Newmark-beta method with b = 0.5 instead of 
the standard undamped choice b = 0.25 proved to be a 
reasonable time stepping scheme.
4 Applications in offshore  
geotechnics
Anwendungen in der Offshore-
Geotechnik
Very large deformations and material flow can occur, for 
example, in geotechnical offshore applications, such as 
the installation of piles and anchors in the seabed, spud­
can penetration and extraction, the creation of trenches, 
as well as pipeline and cable movements. MPM is par­
ticularly useful for such applications (Lim et al. 2014).
The presented solutions as described in the previous 
chapter are meant to facilitate the use of MPM on a 
larger scale by geotechnical engineers in offshore en­
gineering and other fields of applications. The remain­
der of this section describes some applications in which 
MPM has been used successfully.
4.1 Pile installation
Einbau von Pfählen
A first application involves the penetration of a sheet 
pile into the soil (after Lim et al. 2013), for which a 2D 
plane strain model is used  (Fig. 2). Here, a fictitious 
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weightless soil is considered, modelled by means of 
the linear elastic perfectly plastic Tresca model with 
stiffness properties Es = 100 kN/m2 and n = 0.33, and dif-
ferent cohesive strengths of c = 0.25, 0.50 and 1.0 kN/
m2, respectively. The weightless sheet pile is modelled 
as a linear elastic volume with stiffness properties Ep = 
20000 kN/m2 and v = 0.0.
The soil domain is divided into an MPM region, where 
large deformations and pile-soil contact are expected, 
and a FEM region further away from the pile, where 
smaller deformations occur. An MPM buffer region 
is used to catch material points moving above the 
ground surface. The analysis is performed using lin-
ear triangular elements as well as quadrilateral ele-
ments with a refinement around the pile. The pile-soil 
contact is not explicitly modelled and is obtained from 
the ‘standard’ MPM formulation. Each MPM element 
initially contains 12 material points for the triangular 
elements and 16 material points for the quadrilateral 
elements. 
All vertical sides of the model are fixed in normal di-
rection, while the bottom boundary of the model is fully 
fixed (‘standard’ fixities). Sheet pile penetration is mod-
elled by applying prescribed vertical displacements at 
the top of the pile in steps of 0.05 m, until a maximum 
penetration depth of 2.5 m is reached. The calculations 
are performed with the ‘standard’ MPM formulation as 
well as with DDMP.
Results
Fig. 3 shows the average vertical stress at the top of 
the pile as a function of the penetration depth for dif-
ferent soil strengths. The graph shows that the average 
vertical stress (and hence the total pile bearing capac-
ity) increases with the pile penetration depth. It can be 
verified that the results of Fig. 3 present a slight over-es-
timation of the theoretical bearing capacity. This over-
estimation can be reduced with mesh refinement and 
adding more material points to the elements (see also 
Lim et al. 2013).
Fig. 4 shows the vertical soil stress in a section below 
the pile, for different pile penetration depths. The verti-
cal location is expressed in the corresponding vertical 
coordinate (y), where y = 0 represents the bottom of the 
MPM region. It can be seen that the DDMP calculations 
give smoother stresses than the pure MPM calculations, 
Figure 2: Geometry of pile and soil, with indication of FEM 
and MPM regions
Bild 2: Pfahl- und Bodengeometrie mit Angabe der FEM- 
und MPM-Bereiche
Figure 3: Average vertical stress in the pile as a function of 
penetration depth (triangular elements)
Bild 3: Durchschnittliche vertikale Spannung im Pfahl 
in Abhängigkeit von der Eindringtiefe (Dreieck-
elemente)
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although for the deepest penetration none of the re-
sults are very smooth. 
Based on these results it can be concluded that MPM 
is usable for pile penetration in cohesive soils, but the 
accuracy of stresses is limited.
4.2 Spudcan punch through
Durchstanzen einer Spudcan in die 
Weichschicht
A spudcan is used as a foundation element for offshore 
platforms in the seabed. Spudcan installation and load 
testing involves large soil deformation. In situations 
where there is a stiff soil layer on top of a softer soil 
layer, the installation of the spudcan may face ‘punch-
through’ failure. This mechanism is caused by a (sud-
den) decrease of bearing capacity when the spudcan 
penetrates from the stiff layer into the soft layer. In this 
application, we have adopted case study 2 of the work 
presented by Khoa (2013).
On the left of Fig. 5, a 3D slice of the spudcan and the 
soil medium is shown. Due to axisymmetry of the prob-
lem, only  r/16 of the cylinder is taken into account in 
the 3D model. Standard fixities are applied. Two layers 
of soil with different soil properties are defined, with lay­
er A indicating a bottom layer of soft clay, while layer B 
indicates a top layer of stiff clay. For both soil layers, the 
Tresca model is used as failure criterion, with undrained 
shear strength of s
Ua 
= 11.0 kN/m2 and s
uB 
= 38.3 kN/m2 
respectively. The soil layers have elastic stiffnesses, 
E
A
 = 4933.50 kN/m2  and E
B 
= 17177.60 kN/m2, while both 
layers have an effective Poisson’s ratio of v = 0.333. The 
self weight of the soil is not taken into account in this 
simulation and the initial stress state of the soil layers 
is zero. The undrained condition of the problem is ap­
plied by using the (p-u) mixed formulation as mentioned 
in the Introduction. The spudcan, on the other hand, has 
dimensions stated on the right of Fig. 5. It is defined as 
a linear elastic material, with an elastic stiffness about 
200 times higher than the elastic stiffness of soil lay­
er B. A smooth contact is applied on the surface of the 
spudcan.
The computational grid is subdivided into two regions. 
The first region is the MPM region, which is located near 
to the area of spudcan penetration. Further away from 
the penetration area, a FEM region is defined. A buffer 
zone with height about two elements is defined above 
the MPM region to capture material points that are mov­
ing beyond the original soil surface.
Results
Fig. 6 shows the penetration of the spudcan and the soil 
deformation at a depth equal to the spudcan diameter. 
A clear vertical cut is created by the spudcan penetra­
tion, but the cut has remained stable during the whole 
simulation process because the self weight of the soil 
Figure 5: Geometry of the spudcan and soil layers  
(dimensions in m)
Bild 5: Geometrie von Spudcan und Bodenschichten 
(Maße in m)
Figure 4: Vertical stress below the pile for different penetra­
tion depths (quadrilateral elements)
Bild 4: Vertikale Spannung unterhalb des Pfahls für un-
terschiedliche Eindringtiefen (Viereckelemente)
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penetrates further into the soil. This reduction of bear-
ing capacity is caused by the reduction of the effective 
thickness of the stiff soil layer when the penetration goes 
deeper into the soil. This phenomenon of reduction in 
bearing capacity could not be captured by small strain 
FEM analysis. This punch through failure is significant in 
spudcan installation processes because the reduction of 
the bearing capacity in the soil will cause the spudcan 
to penetrate rapidly into the softer layer. As the spud-
can installation is usually performed by placing a weight 
on top of the spudcan, punch through failure may cause 
catastrophic loss during the installation of the spudcan.
Based on these results it can be concluded that MPM is 
usable for spudcan penetration and punch-through in 
cohesive soils.
layers is not taken into account in this analysis. A plug of 
stiff soil is trapped below the spudcan, but, in a later 
stage of penetration, this plug of stiff soil is slowly mov-
ing sidewards from the base to the side of the spudcan. 
This trapped plug of stiff soil was also observed in 
Case 2 of Khoa (2013).
Fig. 7 shows the boundary between the FEM and MPM 
region at the final deformation stage of the spudcan 
penetration process. By using the mesh relaxation 
method, we are able to preserve the deformation his-
tory of the FEM region, as well as recovering the mesh 
in the MPM region to the least deformed state.
The bearing response of the soil is presented in Fig. 8. 
The vertical axis represents the normalized penetra-
tion depth of the spudcan, d/D, while the horizontal axis 
represents the normalized bearing pressure of the soil, 
Q
n
 = q / s
uB
. Before the penetration depth of d/D = 0.167, 
the rate of increment of bearing pressure caused by the 
penetration of the tip of the spudcan is relatively slow. 
After d/D = 0.167, the bearing pressure of the soil starts 
to increase rapidly as more surface of the spudcan is in 
contact with the soil. The bearing capacity reaches its 
maximum at about Q
n
 = 21, which is the point where the 
surface of the soil is in contact with the full bottom of 
the spudcan. After the plateau, the bearing capacity of 
the spudcan started to decrease slowly as the spudcan 
Figure 6: 3D view of the penetration process when the 
spudcan is at d/D = 1.0
Bild 6: 3D-Darstellung des Eindringvorgangs bei einer 
Eindringtiefe der Spudcan von d/D = 1,0
Figure 7: Smooth transition from FEM to MPM
Bild 7: Gleitender Übergang von FEM zu MPM
Figure 8: The bearing response of the soil in the spudcan 
penetration process.
Bild 8: Auflagerreaktion des Bodens beim Eindringen der 
Spundcan
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4.3 Pipeline movement
Bewegung der Pipeline
The third application concerns the movement of a pipe-
line in the seabed. A pipeline with an outer diameter 
of 0.8 m is embedded in the seabed and subsequently 
moved in lateral direction. This movement can have dif-
ferent causes, but the question is which path the pipe-
line will follow, how the soil is going to be displaced and 
what is the resistance from the soil.
The soil has an effective (submerged) unit weight of 6.5 
kN/m3 and is modelled by means of the linear elastic 
perfectly plastic Tresca model with an undrained shear 
strength profile of 2.3 kN/m2 at the top and an increase 
of 3.6 kN/m2 per meter depth. The stiffness also increas-
es with depth, following the undrained shear strength 
profile: E
s
 = 500 s
u
..
The model used for this situation is a 2D plane strain 
model (Fig. 9) with an MPM region of 1.0 m thickness 
consisting of linear quadrilateral elements with 9 mate-
rial points per element, and a FEM region of 7.0 m thick-
ness consisting of linear triangular elements. Above the 
ground surface there is a MPM buffer region. The pipe-
line itself has a weight of 6.0 kN/m and is composed of 
linear elastic 6-noded triangular finite elements with a 
stiffness of Ep = 50 Es. The pipeline is initially ‘pushed’ 
into the soil (Phase 1) after which it is ‘balanced’ at its 
own weight (Phase 2) before it is moved in horizontal 
direction at a velocity of 0.24 m/s for more than 2 m 
by prescribing the horizontal displacement components 
whilst the vertical components are free (Phase 3). In or-
der to stabilize the calculations (in particular the last 
phase), the calculations are performed as full dynamic 
calculations, including inertia and a slight damping of 
the Newmark-beta scheme as described in 3.8.
Results
Fig. 10 shows the time-settlement curve for the first two 
phases. It can be seen that there is very little rebound in 
Phase 2 when the external force is removed.
Figure 9: Pipeline model
Bild 9: Modell einer Pipeline
Figure 10: Time-settlement curve of the pipeline during Phase 1 (pushing in) and Phase 2 (balancing)
Bild 10: Zeit-/Setzungskurve der Pipeline während Phase 1 (Einschieben) und Phase 2 (Ausbalancieren)
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Fig. 11 shows the movement path of the pipeline in Pha-
se 3. The vertical position is obtained from the equili-
brium between the self weight of the pipeline and the 
vertical soil stress, while the pipeline is pushed in lateral 
direction. Due to the fact that not only the pipeline is pu-
shed, but also the soil in front of the pipeline, a ‘heap’ of 
soil is created in front of the pipeline. This ‘heap’ causes 
the pipeline to move above the original seabed level, as 
depicted in Fig. 12.
Noteworthy is the shape of the ‘heap’ in front of the 
pipeline, which looks rather unrealistic. It might be ex-
pected that the soil should ‘fall down’ rather than stay-
ing in the position as displayed in Fig. 12.  Here, the 
following aspects should be considered:
 • Material points do not represent particles, but mate-
rial volumes with representative properties and state 
parameters
 • The soil has a purely cohesive strength
 • It is a dynamic analysis in which inertia effects are 
taken into account; the end of the analysis is not a 
steady-state situation
 • Elements still have stiffness as long as they contain 
at least one material point
Based on these results it can be concluded that MPM is 
usable for pipeline movements in cohesive soils.
So far, we have primarily performed analyses for soils in 
which their strength properties are described by means 
of undrained shear strength, which is a common ap-
proach in offshore geotechnical engineering. The use 
of effective strength properties (frictional strength) in 
the Mohr-Coulomb non-associated plasticity model in-
volves some more challenges on numerical stability, 
which is subject of further research
5 Conclusions
Zusammenfassung
In this contribution some of the challenges have been 
presented in an attempt to make the material point 
Figure 11: Path of the pipeline in Phase 3 (lateral movement).
Bild 11: Weg der Pipeline in Phase 3 (seitliche Bewegung)
Figure 12: Position of the pipeline at the end of the analysis.
Bild 12: Lage der Pipeline am Ende der Analyse
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method (MPM) for large deformation analysis of soil-
structure interaction problems suitable for practical ap-
plications. Solutions to these challenges include:
 • The use of DDMP to smoothen the stresses and to 
improve the convergence
 • The use of dynamic analysis (inertia and damping) 
and an automatic time stepping algorithm to make 
the calculations robust and stable
 • A level-set approach to detect model boundaries
 • A special level-set contact formulation to model soil-
structure interaction
Examples were shown involving offshore geotechni-
cal applications, i.c. the installation of a (sheet) pile, 
the punch-through of a spudcan and the movement 
of a pipeline in the seabed. These results cannot be 
obtained using the ‘standard’ finite element method. 
Hence, the material point method offers possibilities to 
numerically analyse and optimise situations that cannot 
be modelled with standard FEM. Using the above solu-
tions, we have shown that it is possible to use MPM on a 
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Dropping Geocontainers in Water
Absenken von Geocontainern im Wasser
Dr.-Ing. Fursan Hamad; Prof. Dr.-Ing. habil. Christian Moormann,  
Universität Stuttgart, Institut für Geotechnik
In coastal engineering, geocontainers are becoming 
more frequently used instead of conventional materials. 
Dropping geocontainers in water has many applications 
varying from constructing dams to disposing materials. 
Different numerical models can be adopted according 
to the problem type though there is no unified scheme 
to include all complexities of the problem. The Material 
Point Method (MPM) is a numerical framework repre-
sents the continuum field as Lagrangian material points 
(particles), which can move through a fixed background 
computational mesh. Thin-membrane and geotextile 
are integrated by modifying the algorithm to cope with 
the plane-stress condition of the thin-structure. Interac-
tion of soil-geotextile is treated inherently in MPM using 
no-slip condition. Owing to the fact that the method ac-
commodated material convection by the movement of 
the particles, fluids are treated similarly to solids in MPM 
considering the corresponding difference in the mate-
rial law. 
In this paper, the dynamics of dropping geocontainers 
in water is simulated. In order to mitigate the problem 
of mesh locking corresponding to the use of high bulk 
modulus for fluid, double enhancement techniques 
have been applied. The releasing of a geocontainer 
from a split barge is performed dry, where frictional 
contact between the geotextile and the barge is consid-
ered. The effect of geocontainer interaction has been 
investigated by dropping a second container. Next, 
the field test of dropping 130 m3 geocontainer is repro-
duced where more focus has been paid to the evolution 
of the geotextile forces. The problem is approximated 
as a two-dimensional although the present implemen-
tation is three-dimensional. At the end of the analysis, 
the dropping velocity as well as the pressure inside the 
soil are traced and compared to the available field mea-
surements.
Im Wasserbau im Küstenbereich werden Geocontai-
ner zunehmend anstelle von konventionellen Materia-
lien eingesetzt. Das Absenken von Geocontainern im 
Wasser hat viele Einsatzbereiche, die vom Dammbau 
bis zur Entsorgung von Materialien reichen. Je nach Art 
des Problems können verschiedene numerische Mo-
delle angewendet werden. Es gibt jedoch kein einheit-
liches Schema, welches alle Komplexitäten eines Pro-
blems abdecken könnte. Die Material-Point-Methode 
(MPM) ist ein numerischer Rahmen, mit dem das Konti-
nuumfeld in Form von Materialpunkten (Partikeln) nach 
Lagrange, die sich durch ein festes Berechnungsnetz im 
Hintergrund bewegen können, dargestellt wird. Dünne 
Membrane und Geotextilien werden durch Anpassung 
des Algorithmus integriert, um den ebenen Spannungs-
zustand der dünnen Konstruktion zu berücksichtigen. 
Die Wechselwirkung zwischen dem Boden und dem 
Geotextil wird bei der Material-Point-Methode unter 
Anwendung der Haftbedingung behandelt. Da in der 
MPM-Methode die Konvektion von Material durch die 
Bewegung von Partikeln erfasst wird, werden in dieser 
Methode Flüssigkeiten auf die gleiche Weise wie Fest-
stoffe unter Berücksichtigung der entsprechenden Un-
terschiede im Materialgesetz behandelt. 
In diesem Beitrag wird die Dynamik beim Absenken 
von Geocontainern im Wasser simuliert. Um die Prob-
lematik eines Blockierens des Netzes, was der Anwen-
dung eines hohen Kompressionsmoduls für Flüssig-
keiten entspricht, zu verringern, wurde das Verfahren 
zweifach erweitert. Das Ablassen eines Geocontainers 
von einer Klappschute wird unter trockenen Bedingun-
gen und unter Berücksichtigung des Reibungskontakts 
zwischen dem Geotextil und der Klappschute durchge-
führt. Die Wirkung der Interaktion des Geocontainers 
wurde durch Absenken eines zweiten Geocontainers 
untersucht. Anschließend wird der Feldversuch, bei 
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dem ein Geocontainer mit einem Volumen von 130 m3 
abgesenkt wurde, reproduziert, wobei hier der Schwer-
punkt eher auf die Entwicklung der auf das Geotextil 
ausgeübten Kräfte gelegt wird. Das Problem wird als 
zweidimensional genähert, auch wenn die gegenwärti-
ge Umsetzung dreidimensional ist. Am Ende der Analy-
se werden sowohl die Absenkgeschwindigkeit als auch 




The applications of geosynthetic materials are increas-
ing especially in the field of coastal and hydraulic en-
gineering where the thin material is combined with 
dredged materials to provide an efficient alternative for 
conventional materials (Pilarczyk, 2000). Geocontain-
ers, in which a prefabricated geotextile is placed in a 
split barge and mechanically filled with sand or slurry, 
were developed during the late eighties. The container 
is then dumped from the scow bed into the desired po-
sition. Single or multiple geocontainers can be placed 
for shore protection, including breakwaters. Geocon-
tainers and in particular geotextiles can experience high 
stresses. Deltares carried out several field and lab tests 
to study the placement history of the containers, which 
included measuring the fall velocity and strains (Bezui-
jen et al. 2002a; 2002b). One of the major concerns 
associated with dropping geocontainers is the strength 
of the fabric and the seam. The geotextile should re-
sist the forces during filling, releasing and impacting of 
the seabed. The risk of bursting geocontainers in deep 
water, inaccurate placement due to waves and current, 
or even slope failure of a heap of geocontainers are im-
portant issues for the feasibility of using geocontainers 
(Groot et al. 2004). Failure of geocontainers can be cor-
related to high forces in the geotextile when compared 
with its ultimate strength. Maximum forces are expected 
to occur during the releasing from the bin and the im-
pacting on the ground, which is largely controlled by 
the amount of filling, the barge design, and the falling 
height.
The numerical modelling of the thin-walled structures 
joined with history-dependent material subjected to 
large deformation in the presence of water is a chal-
lenging topic for traditional methods. Simulation of the 
entire process contributes to the understanding of the 
flow field around the container, particularly when a geo-
container hits the ground. In order to avoid problems 
associated with mesh distortion and element entangle-
ment in the Lagrangian finite element methods, large 
deformation problem can be solved using meshfree 
methods. These methods trace the history of the state 
variables at material points that are independent of the 
mesh. Since the mesh does not deform, the problem 
of severe mesh distortion is overcome. An example of 
these methods is the Smoothed Particle Hydrodynamics 
(SPH), which is widely used in fluid and solid dynamics 
(cf. Lucy, 1977). One such method is the particle-in-cell 
method (PIC), which was used to model fluid dynamics 
in the 1960s. The PIC method was adopted by Sulsky 
et al. (1995) for solid mechanics, later giving it the name 
material point method (MPM). MPM represents the 
continuum by a collection of material points (particles), 
whereas information is transferred from these points to 
the background computational grid. Because of the ar-
bitrary Lagrangian-Eulerian description of material, the 
method is best suited for large deformation in fluid and 
solid mechanics. The computational framework in MPM 
allows including various materials as well as structural 
elements, considering the difference in the material 
evolution. The method has been successfully applied 
to various geotechnical problems including discharge 
of granular material from a silo (Wieckowski et al., 1999), 
dropping geocontainers from a split barge (Hamad et 
al., 2012), and more (Jassim et al., 2011; York et al., 1999).
In this paper, the MPM is introduced as a unified com-
putational framework to handle the interaction of soil, 
water and geotextile in dropping geocontainers. To al-
leviate the locking problem associated with using the 
low-order element in MPM for nearly incompressible 
fluid, enhanced algorithm has been tested for a practi-
cal application of the geotube, for which the analytical 
solution for simplified model is available. The aim of the 
comparison is to evaluate the MPM fluid modelling as 
it converges to the steady-state solution and the inter-
action with the geotextile elements. The releasing of 
the soil containers is performed dry where folds, which 
are provided in practice, are simplified by adding slack 
along the geotextile. In order to study the interaction ef-
fect of more geocontainers, an installed container on a 
soil bed is followed by second one where interaction be-
tween the two is taking place. Dropping a geocontainer 
in water reduces the dumping velocity because of the 
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drag forces. In order to predict the container terminal 
velocity properly, the numerical model should be able to 
reproduce the fluid velocity field and the interaction with 
the sinking body. The last part of this paper is to simulate 
the dropping of geocontainer in water and to compare 
the results with the available measurement data.
2 A unified framework of MPM
Einheitlicher Rahmen der MPM
In MPM, the computational domain is discretised using 
two type of discretisations. The first is the Lagrangian 
discretisation where the continuum body is represented 
by material points, or particles, which are tracked dur-
ing the computation. To solve the momentum equation, 
the computational mesh is introduced as a second dis-
cretisation that provides a convenient means of calcu-
lating discrete derivatives and carrying out integration. 
Whereas for FEM, the material points are tied tightly to 
the elements, for MPM the material points are allowed 
to move from one element to another in Eulerian fash-
ion such that the state properties remain with the mate-
rial points. Care should be taken here to make a clear 
distinction between pure Eulerian process, where the 
total derivative of local and convective components is 
applied, while the latter does not exist within the MPM 
framework. Giving that the movement of the Lagrangian 
material points through the computational cell is traced, 
the convection of the material is resembled naturally. 
Illustration of MPM discretisations for a continuum body 
is shown in Figure 1.
2.1 Spatial and time discretisations
Räumliche und zeitliche Diskretisierungen
In this paper, we follow the original MPM formulation 
(Sulsky et al., 1995), in which a body is defined in terms 
of material points. In other words, the properties and 
state variables such as stress and momentum are col-
located at the material points. As shown in Figure 1, 
the continuum body Ω is discretised into subdomains, 
where the mass of the subdomain w is concentrated at 
the location x
p
 of the material point p such that








in which ρ being the material density, m
p
 is the mass of 
the material point p, n
p
 is the number of material points, 
and the Dirac delta function δ′ is defined by
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where Equation (1) is not applicable to the boundary 
particles, see Figure 1, as these particles represent the 
boundary G. The concept of performing integration at 
material concentration point in MPM is similar to FEM, 
except that the material points are able to move within 
the computation and therefore not to be surely at the 
Gaussian point. We start with the conservation of linear 
momentum
  gü $t tvd= +       and      t n$v=    (3)
with u is the displacement, a superposed dot denotes 
differentiation with time, σ denotes the Cauchy stress 
tensor and g is the gravitational acceleration vector. 
The surface traction acting on the external boundary is 
denoted by t and n is the outward unit normal of the 
boundary. Applying the virtual work principle on a do-




















Figure 1: Continuum body (left) discretised with MPM (right)
Bild 1: Kontinuum (links), Diskretisierung mit MPM (rechts)
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where δ implies a virtual quantity, ε is the strain tensor 
and the script T denotes the transpose. 
For space discretisation, the displacement field u is ap-
proximated in terms of interpolation functions N and 
nodal displacements a by u = Na. The strain tensor is 
now written in vector notation as
Baf =      with      B LN=  (5)
where B is the usual finite element strain-displacement 
matrix, as computed from the linear differential operator 
L and the shape functions N. Substituting Equation (5) 
into Equation (4) gives









and     dVF B
int T
V
v= #   (7) 
in which M is the consistent mass matrix, Fint and Fext 
are the internal and external forces, respectively. Equa-
tion (6) is identically used within FEM and MPM. How-
ever, in the Material Point Method M can also change in 
size when particles move into empty elements. In other 
words, the total number of degrees-of-freedom of the 
system can vary. A lumped-mass matrix, which offers 
computational and storage advantages, is used instead 
of the consistent-mass matrix defined in Equation (7). 
The internal force in Equation (6) is represented by

















 denotes the number of particles, and V
p
 is the 
volume associated with particle p.
The momentum equation is solved on the background 
computational mesh, which provides a convenient 
means for calculating discrete derivatives and carrying 
out integration. As illustrated in Figure 2, the MPM cal-
culation cycle goes through three phases: Initialisation 
where information is transferred from material points to 
the computational grid nodes; Lagrangian phase that 
parallels a finite element calculation where the system 
equations are setup and primary variables (velocity and 
displacement) are evaluated at the nodes, with stresses 
and strains determined at material points; and a con-
vection phase where the location of particles and state 
variables are updated.
On applying Euler-forward time integration with lumped-
mass matrix, Equation (6) yields
ta a at t t tT= +T+o o p ,   a M Ft Lt t1= -p 6 @   (9)
where ∆ t is the current time increment, F=Fext-Fint, ato
and
 
at tT+o are the nodal velocities at time t and t+∆t, re-
spectively. The incremental nodal displacement is ob-
tained by integrating the nodal velocity by the Euler-
backward rule and the position of the particles are 
subsequently updated, i.e.
,ta at t t tT T=T T+ +o
     









x and +∆t t
p
x are the particle positions at time t 
and t+∆t, respectively. Strains and stresses at particles 
are updated using the same algorithms as for Gaussian 
integration points within the standard FEM. In updated 
Lagrangian FEM, one would use ∆a to update the finite 
element mesh, but within the MPM only particles posi-
tions are updated. Particles eventually cross element 
boundaries, which entails that the new element of a 
crossing particle has to be detected.
3 Geotextile tube (geotube)
Geotextilschlauch (Geotube)
The geotextile tube, or geotube, is a tube formed in-
situ consisting of permeable but soil-tight geotextile 
(Pilarczyk, 2000). Geotubes are widely used for appli-
Figure 2: Solution procedure of the MPM computational 
step
Bild 2: Verfahren zur Lösung des Berechnungsschrittes 
in der MPM
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cations in coastal and hydraulic engineering where the 
gravity barrier type structures are required. In practice, 
a computer program based on equilibrium equations is 
commonly used to find the pressure distribution and the 
final configuration according to the amount of pumped 
liquid (Leshchinsky et al., 1996).
In order to examine the applicability of combining the 
enhancement schemes for the liquid-behaviour materi-
als in MPM (Stolle et al., 2014), the geotube problem is 
simulated numerically and compared to the closed-form 
solution. Moreover about the aim of this comparison is 
to validate the geotextile-water interaction model and 
the efficiency of the MPM algorithm to converge toward 
the steady-state solution. The thin-structure is treated 
as a finite element structure in the MPM framework us-
ing the Couple FEM-MPM approach (Hamad et al., 2014). 
On the other hand, enhancement techniques are ap-
plied for the nearly-incompressible fluid to mitigate the 
mesh locking problem associated with the high bulk 
modulus. Dynamic relaxation scheme is employed 
where two convergence criteria are introduced to en-
sure the minor effect of dynamics. Although the analysis 
is performed for two-dimensional problem, however, 
the formulation is three-dimensional using four-node 
tetrahedral elements.
For the sake of comparison, three different filling ratios 
for the geotube are modelled, where zero stress state 
is initially assigned to all material points with gravity 
being the only external force. The initial shapes of the 
numerical model are assumed as ellipses as depicted 
in Figure 3, which are seated on a smooth ground to 
arrive eventually to the final quasi-static shape. The 
unit weight of the filling fluid is g
f  
= 12 kN/m3 and the 
Figure 3: Initial configuration of the MPM model for different 
geotubes filling
Bild 3: Anfängliche Konfiguration des MPM-Modells für 
verschiedene Geotube-Füllungen
circumference length of the geotextile is 9.2 m. Filling 
inside the tubes is indicated in terms of cross-sectional 
area 6.45, 5.56 and 3.36 m2, which give a correspond-
ing final configuration H/W = 0.78, 0.50 and 0.22 where 
H and W are the final height and width of the tube, re-
spectively. The elastic thin-structure is given very high 
tensile strength to be assumed inextensible. The fluid 
is modelled with bulk modulus K
f
=2.13 GPa and rela-
tively high viscosity m=1.0 Pa.s, which works as an arti-
ficial damping to converge faster to the quasi-static 
solution.
After letting the initial, assumed profile of the geotextile 
tube rest on the smooth ground, it keeps bouncing up 
and down for few cycles. Two criteria had to be satisfied 
for checking the quasi-static solution: the overall kinetic 
energy, and the out-of-balance between external and 
internal forces must meet certain tolerance; e.g. a toler-
ance of 0.05 is selected for both criteria in the geotube 
application. At the quasi-static state, the MPM geotex-
tile for the final shape of the tube is compared with the 
analytical solution as shown in Figure 4. Considering 
the approximation of the initial configuration, the MPM 
profiles are close except for some small deviation in the 
case of high and low filling.
Looking at the pressure distribution of the moderate fill-
ing in Figure 5, the MPM shows a good reproduction 
of the linear pressure variation. This is attributed to the 
applied enhancement technique. The fact that the lock-
ing mitigation does spatial averaging, the layering of 
the pressure distribution has some wrinkles. As a sum-
mary for the geotube problem, the MPM fluid model in 
combination with the geotextile is able to reproduce the 
quasi-static solution.
Figure 4: Final configuration of the geotextile tube
Bild 4: Endgültige Konfiguration des Geotextilschlauchs
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4 Dropping dry geocontainers
Absenken von trockenen 
Geocontainern
Another application of geotextiles is for the construction 
of geocontainer units, which consist of a prefabricated 
geotextile placed in a split barge and mechanically filled 
with sand or slurry up to several hundred cubic meters. 
They are subsequently dumped from the scow bed in 
the desired position. Geocontainer units are used for 
underwater structures such as breakwaters, barriers 
to close openings, and dams that hold contaminated 
sludges. See, for example, Pilarczyk (2000) for other 
applications.
Due to the complexity of the problem, the understand-
ing of what happens to a container during release and 
its interaction with other geocontainers is still poor. In 
this regard, theoretical models based on equilibrium 
have helped to identify the sensitivity of the forces that 
develop to physical variables (Groot et al., 2000). Fur-
thermore, large scale physical model tests have pro-
vided data that can be used to realistically estimate 
the deformation and pressure developed inside the 
geocontainer; although it has been difficult to repro-
duce measured values due to variation of the control 
parameters from one test to another (Bezuijen et al., 
2002a). For better understanding of the accurate place-
ment of geocontainers, physical model and numerical 
tests were conducted on a scaled simplified geocon-
tainer. Nevertheless, there is a need to investigate each 
step of the process separately and establish the vari-
ations of stresses associated with the large deforma-
tions that take place in the big soil bags. This can be 
accomplished by using continuum models. Hamad et al. 
(2013) adopted the material point method to model the 
release phase of the geocontainer from the split barge, 
which was considered as a nearly quasi-static process. 
The example given here focuses on the dropping of 
geocontainer on foundation soil followed by dropping 




The first important loading of the geotextile is when the 
barge opens and the geotextile is stretched across the 
opening. Four stages are distinguished for the opening 
of the barge and releasing the geocontainer (Groot et 
al., 2000). The first stage begins by stretching and up-
lifting the lower part of the geocontainer. As the con-
tainer descends without much deformation in the sec-
ond stage, more deformation is taking place in the third 
stage while it is passing through the opening. Finally, 
the whole container goes through the opening although 
the open is kept constant. Numerous methods are pre-
sented in literature focusing on these stages, but mainly 
on the last one to predict the geotextile forces at the 
releasing moment. Most of these methods however are 
based on dividing the container into rigid blocks where 
the interaction forces are obtained from the mobilised 
friction at failure combined with equilibrium state; for 
more details see (Pilarczyk, 2000).
Depending on the particular parameter being meas-
ured in the dropping process, experimental model tests 
are performed differently. For instance dropping geo-
container in air can be used when the tensile forces and 
the soil deformation are more important than the flow 
resistance. Furthermore, the barge profile has an influ-
ence on the smooth unloading of the container. A sud-
den opening of the bin reduces the forces that develop. 
The focus of the MPM model is to model the salient fea-
tures associated with installing geocontainers.
The analysed problem is similar to that discussed by 
Groot et al. (2000), in which a container having a per-
Figure 5: Pressure distribution in the tube with 5.56 m2 
filling: (left) analytical solution after Leshchinsky 
et al. (1996) and (right) MPM with the range 4.4 to 
26.7 kPa
Bild 5: Druckverteilung im Schlauch mit einer Füllung mit 
einem Volumen von 5,56 m2: (links) analytische 
Lösung nach Leshchinsky et al. (1996) und (rechts) 
MPM im Bereich 4,4 bis 26,7 kPa
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centage of fill of approximately 58% is dropped in place. 
The percentage of fill refers to the actual fill volume di-
vided by the maximum possible fill volume that allows a 
container to comfortably pass through the barge bot-
tom. In our case, the container is falling through air and 
not water, which implies that the effective unit weight 
and the velocity of the container before impact are 
higher than would be encountered in practice. Thus the 
stress predictions are expected to be higher than those 
developed when a container falls through water. Never-
theless, the example demonstrates the ability of the 
MPM to capture the physics associated with allowing a 
container to drop into place, as well as interact with a 
second container.
Figure 6 depicts the problem and shows the MPM dis-
cretisation. A two-dimensional problem is analysed us-
ing a three-dimensional model. The initial location of the 
container is 8 m above the ground that consists of a 
1.5 m layer of soil. The bottom boundary of the ground 
layer is assumed fully fixed; however, viscous boundary 
can be added there to reduce the effect of reflecting 
waves (Jassim et al., 2011). Much of the domain consists 
of empty elements. An element is not considered in the 
computation until it contains at least one particle. The 
placement process is simulated by allowing the barge 
to open with an angular velocity of 1 rad/s. The geo-
textile is modelled as a linear-elastic material having an 
axial stiffness of 400 kN/m and negligible density. An 
elastic-perfectly plastic Mohr-Coulomb model is adopt-
ed for the soil. Assuming the soil inside the container 
Figure 6: Initial MPM configuration of releasing geocontai-
ner from a split barge
Bild 6: Anfängliche MPM-Konfiguration des Ablassens 
eines Geocontainers von einer Klappschute
is very loose, its elastic modulus is estimated to have a 
value 820 kPa whereas that of the ground is assumed 
to be 6000 kPa. The unit weight of the soil inside the 
container and that of the ground is taken as 18 and 
20 kN/m3, respectively, with both soils having a friction 
angle 30o, zero dilatancy, 0.333 Poisson’s ratio and co-
hesion of 1 kPa. A dynamic friction coefficient of 0.3 is 
adopted when modelling the resistance that develops 
between the geotextile of the container and the bot-
tom of the barge. A similar value of friction coefficient 
is used for geotextile-geotextile and geotextile-ground 
soil contact.
Considering that the opening phase is achieved slowly, 
the process is nearly quasi-static, therefore, the force 
equilibrium shown in Figure 7 is applicable. In this fig-
ure, the force (F
S
) representing the load that squeezes 
the soil results from the horizontal stress in soil integrat-
ed along the plane symmetry. Moreover, the normal re-
action force to the barge (F
n
) produces the frictional 
force (μF
n
). All these forces plus gravity and the geotex-
tile tensile force (F
GT
) should keep the geocontainer in 
place when the barge stops opening.
The development of the soil and geotextile forces with 
the opening angle (θ) is shown in Figure 8. The small 
drop at the beginning of the soil force is most likely re-
lated to the assumption of the initial equilibrium with K
0
 
procedure, which quickly varies linearly. On the other 
hand, the geotextile force starts from a zero value, tend-
ing to also follow a straight line trend. The sharp drop in 
the soil force and the corresponding increase in the 
geotextile tension are indications that the soil becomes 
Figure 7: Equilibrium forces on the geocontainer
Bild 7: Kräftegleichgewicht am Geocontainer
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more free to dilate outside the barge. After this point, 




) eventually approach each 
other, which tells that the barge does not apply any sig-
nificant force on the geocontainer (Hamad et al., 2012). 
As the barge opening increases, tensile forces in the 
geotextile (F
GT
) increase as they keep the soil together. 
Eventually, these forces pull the soil away from the 
barge, which in turn decreases the frictional forces be-
tween the geotextile and the barge. As a result, the 
geocontainer loses contact gradually with increasing 
angle of opening. Holding quasi-static equilibrium, the 
difference between the soil and geotextile force in-
creases with loading, which is due to the loss of contact 
during the releasing. Since the frictional force (μF
n
) and 
the force normal to the barge (F
n





) must increase to insure an equilibrium state. The 
linear variation between the two forces can be proven 
for the quasi-static equilibrium case (Pilarczyk, 2000).
Comparing the forces for the geotextile (with) and (with-
out) slack shows a small difference, which indicates that 
the one without slack experiences higher forces. The 
important gain of adding the extra slack is clearly dem-
onstrated by having a releasing with opening angle of 
two degrees less as compared to that of the non-slack 
case, as shown in Figure 8.
Two snapshots of dropping a container are shown in 
Figure 9. The first shows the barge at maximum open-
ing and the geocontainer is sliding out of the barge 
while its top part is squeezed toward the centerline. In 
the same figure, the deformed geocontainer shape af-
Figure 8: Development of forces in the geocontainer
Bild 8: Entwicklung von Kräften im Geocontainer
ter hitting the ground is illustrated, which clearly shows 
by tracking the layering that the soil in the upper half is 
redistributing with the lower half compressing. In an ac-
tual application, where a container falls through water, 
this effect is expected to be less pronounced due to 
the effect of the water. After dropping the first geocon-
tainer, the geocontainer seated on the ground such that 
it pushes the ground down and out under the container 
and up along the edges.
4.2 Interaction of geocontainers
Wechselwirkung der Geocontainer
To construct an underwater structure, many containers 
are required. For example, the submerged containment 
dike on the river Elbe in Twielenfleth, Germany consists 
of more than 600 geocontainers, with each containing 
300 m3 of soil (Tencate, 2007). As a first step of model-
ling such a structure, a second geocontainer is intro-
duced in this study with 2 m offset to the right. At the 
end of the second bag installation, it is seen to have ro-
tated on the first container and eventually rest partially 
on the ground as depicted in Figure 10. A large part of 
the second container is laying on the first one increas-
ing its vertical stresses considerably. The fact that the 
ground layer is deformable has an impact on the uni-
formity of the stress distribution along the bottom of the 
first container. Again the small stress oscillation along 
the interface between the two geocontainers is related 
to the contact algorithm.
Figure 9: Snapshots for the first geocontainer during instal-
lation process
Bild 9: Momentaufnahmen des ersten Geocontainers 
während des Einbauvorgangs
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 A last point to investigate in this study is the force vari-
ation developed along the geotextile upper surface A-B 
in Figure 10. The distribution of the tensile force per 
length of geocontainer (tensile stress in the geotextile 
times thickness) along the upper part of the first con-
tainer is shown in Figure 11 after first stage of installa-
tion. The forces are in the range of 80-90 kN/m and 
almost equally distributed along the section. It goes up 
to 105 kN/m near to the centreline after the second in-
stallation stage. The figure shows that the forces at the 
far ends of the container are released especially where 
the second container is resting to the right as the soil 
inside is squeezed down. The maximum curve refers to 
the force variation in the membrane of the first geocon-
tainer as it is being loaded by the second container at 
the time it reaches the most critical condition, which is 
about 7 sec before the final state. We see that there is 
an approximate 30 percent increase of the peak force 
relative to the peak force that develops after the second 
container has come to rest. In other words, the critical 
stress condition for design does not correspond to the 
final equilibrium state, but rather to time during impact 
before equilibrium is attained.
The simulation of dropping a geocontainer in place dem-
onstrates that the MPM model is capable of predicting 
the shape and thickness of the container that is consist-
ent with the criteria proposed by Pilarczyk (2000). The 
model also predicts vertical stresses that are consistent 
with what one would expect. It is also shown that the 
formulation can handle the interaction of two containers.
5 Dumping of geocontainers in water
Verklappen von Geocontainern im 
Wasser
Dumping geocontainers in water has many applications 
varying from constructing dams to disposing materials. 
Constructing the core of a dam is an attractive use of 
geocontainers as a replacement of rock and rubble. For 
such an application, the water depth is usually within 
the range of 20 m (Bezuijen et al., 2002a; Oord, 1995), 
whereas disposing contaminated dredged materials 
is usually performed in deep water. Due to the water 
depth, which might reach 6000 m in the last application, 
a vortex shedding is expected to cause big change in 
the container shape. Different numerical models can be 
adopted according to the problem type; however, the 
deep dumping problem requires precise solving of the 
Navier-Stokes equation with a suitable turbulent model 
that is out of this research scope.
Performing large-scale measurement for dumping geo-
container is a demanding task requiring control of many 
parameters, depending on the objective of the experi-
Figure 10: Vertical stress; blue colour is zero stress and red 
is -170 kN/m2: (top) after first geocontainer is relea-
sed and (bottom) after the second is released
Bild 10:  Vertikale Spannungen; wobei Blau keine Span-
nung und Rot -170 kN/m2 bedeutet: (oben) nach 
Ablassen des ersten Geocontainers und (unten) 
nach Ablassen des zweiten Geocontainers
Figure 11: Geotextile forces along section A-B
Bild 11:  Auf das Geotextil ausgeübte Kräfte entlang 
Schnitt A-B
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ments. Installing geocontainer without tearing the geo-
textile is the most critical issue during the placement. 
When the container leaves the barge safely, it gains ve-
locity during its travel through the water column. During 
this stage, no high tensile force is expected in the geo-
textile according to Figure 12, while the highest values 
are most probable during the impact of the container on 
the subsoil. In this section, the dumping phase of a field 
test is reproduced.
5.1 Field test of the sand-filled container
Feldversuch mit dem sandgefüllten 
Container
The prototype test performed in 1994 by Oord (1995) is 
considered as a field measurement reference in this sec-
tion. The test was carried out in the sand pit at Kekerdom 
in the Netherlands. Four geocontainers were dumped 
at different water depths. The aim of the test was to de-
velop an appropriate method for dumping geocontain-
ers without failure and to investigate their behaviour dur-
ing dumping. As a conclusion of the test, two containers 
were failed during installation. The first failed very early 
due to quick release of the highly filled container, while 
the other failed later when it hit the ground due to the 
incorrect sand filling in the longitudinal direction. The 
unequal filling in the lateral direction causes rotation 
of the container, which in turn predicted higher vertical 
displacement than the real one. On the other hand, the 
measurements of the dumping velocity and the pressure 
inside the geocontainer are considered successful.
One of the two surviving geocontainers was filled with 
sand up to 130 m3, compared to the theoretical volume 
of 368 m3. It had a length of 24.5 m. Although the water 
depth was 13 m, the fall height was approximated as 
9.8 m assuming that the split barge was initially inside 
the water. Polypropylene woven geotextile GEOLON 
120 was used having a specific mass of 630 g/m2, and 
Young’s modulus 1000 kN/m2, with 120 kN/m tensile 
strength. Two longitudinal seams, having a strength of 
70 % of the nominal value, were located on top of the 
container. Two places along the container length were 
selected to measure velocity and pressure. The front 
and rear sensors were placed about 3 m from the edg-
es. The final inspection of the geocontainer after being 
placed was investigated by specific divers.
5.2 The MPM numerical model
Das numerische MPM-Modell
Owing to limitations in the current implementation of 
the MPM model, the releasing phase is omitted from the 
simulation. The emphasis is on the dumping phase. To 
initialise the numerical model, the container is assumed 
to have an elliptical shape outside the barge. The di-
mensions of the ellipse oriented vertically are selected 
such that the length of the geotextile and the amount of 
the soil inside are the same as in the experiment. The 
soil container is placed inside water to resemble the 
height of the actual height in the experiment. The soil 
characteristics of the container and the subsoil layer are 
modelled using Mohr-Coulomb failure criteria as listed 
in Table 1. The viscosity of water is μ = 8.9*10-4 Pa·s with 
the bulk modulus K
f
 = 2.13 GPa.
Figure 12:  Geotextile forces during the dumping process 
after Pilarczyk (2000)
Bild 12:  Während des Verklappens auf das Geotextil aus-
geübte Kräfte nach Pilarczyk (2000)
property unit container subsoil
unit weight kN/m3 16 20
elasticity modulus MPa 2.8 10
cohesion kPa 0 0
Poisson’s ratio - 0.333 0.333
friction angle degree 30 30
dilatancy angle degree 0 0
drainage type - drained undrained
Table 1: Soils characteristics for dumping geocontainer 
in water
Tabelle 1: Bodenkennwerte für das Verklappen von Geo-
containern im Wasser
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The three dimensional problem is approximated as a 
plane-strain problem. A regular tetrahedral discretisa-
tion is adopted with finer mesh at the centre where the 
high deformation is expected. The configuration of the 
problem and the boundary conditions are shown in Fig-
ure 13. Similar to the lab test validation, initial hydrostat-
ic pressure distribution is assumed for the water and K
0
 
condition for the soil considering the effect of the water 
column for the subsoil layer. The control point for check-
ing vertical velocity and pressure is selected at the cen-
tre of the container.
5.3 Comparison of the two models
Vergleich der beiden Modelle
Owing to the uneven release of the prototype model in 
the experiment, an out-of-phase in the velocity of about 
2 sec was recorded between the front and rear point 
as shown in Figure 14. Since the front part of the con-
tainer was released first from the barge, it is pulled up 
due to the sticking of the rear end. In both curves, the 
first peak represents the releasing from the split barge 
stage while the second is when the container reaches 
the maximum velocity. The final inspection shows that 
the container rotated to the right ending up upside 
down. The vertical displacement of the container was 
determined by numerical integration of the given veloc-
ity, which gives an overestimation of the actual depth. 
The discrepancy between the calculated displacement 
and the real water depth was attributed to the geocon-
tainer rotation where the measurement wires are pulled 
around the container leading to a larger measured 
depth (Oord, 1995).
Figure 13: Initialisation of the MPM model for the sand-filled 
container
Bild 13:  Initialisierung des MPM-Modells für den sand-
gefüllten Container
Adel (1996) compared his analytical model with these 
measurements and predicted a value of 4.5 m/s for the 
terminal velocity without air. However, the last value re-
duces to the measured value 3.3 m/s when 17 % of air is 
assumed (Pilarczyk, 2000).
For the sake of comparison with the MPM container, the 
rear point is selected as a reference. Hence, the starting 
point of the MPM velocity is shifted to match the rear 
point of the prototype model. The trend of the numeri-
cal velocity matches the experimental in a quite reason-
able manner for the accelerating part, while the MPM 
expects larger deceleration. In spite of eliminating air 
buoyancy in the MPM modelling, the terminal velocity is 
nicely estimated. The MPM velocity reaches the termi-
nal velocity in about 3 sec. Shortly afterward it starts to 
feel the ground. The MPM displacement curve, see Fig-
ure 14, reflects the initial graduate accelerating and the 
steep decelerating at the end of the dumping phase. 
The smooth landing of the real container is likely due 
to the penetration of water through the permeable geo-
textile, which causes the container to drift to the side 
combined with flipping it upside down. No information 
is available regarding the final horizontal location.
The water pressure was measured inside the sand-filled 
container of the field experiment. As the MPM container 
is performed dry, the mean stress is calculated instead 
of the water pressure with a bar indicating the variation 
between the horizontal and vertical stress components 
as illustrated in Figure 14 with 0.96 as a coefficient of 
determination R2 for the MPM curve. The lower peak of 
the front end was being related to the material escaping 
to the rear end, which was still falling (Oord, 1995). The 
MPM trend shows a little bump during the first 0.5 sec 
that is most likely because of the initial conditions; how-
ever, it catches quickly a straight behaviour that cor-
responds to the hydrostatic pressure. The difference 
between the vertical and horizontal stresses increases 
when the container approaches the bottom as the ver-
tical component increases rapidly. The final residual 
value of the MPM mean stress reflects mainly the height 
of the water column 12 m while the experiment predicts 
about 8 m water column.
During dumping, the geocontainer shape changes dras-
tically as demonstrated in Figure 15. Soil layering, which 
are initially horizontal as shown in Figure 13, helps the 
interpretation of the physical phenomena. At time 2 sec, 
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the boundaries of the container are pulled up due to 
the drag being applied by the water flow while the bulb 
is moving downward. During the falling, not much ten-
sile force is exerted on the geotextile and it is nearly 
homogeneous around the bag. A maximum value of 10 
kN/m is recorded at the middle of the geotextile that 
indicates the symmetry of the external hydrodynamic 
forces. At time 4 sec, the geocontainer already touches 
the subsoil layer and starts to tilt to the right. The core 
part of the soil is pushed downward inducing 70 kN/m 
maximum tensile force in the lower left part of the con-
tainer as shown in Figure 14. Checking the tensile force 
distribution, the upper half of the bag does not expe-
rience high forces. Owing to the clock-wise tilting, the 
geocontainer slides on the ground to the left direction 
producing tensile force along the membrane in contact 
with the seabed. Proceeding further with the simula-
tion shows that the sand-filled container laid down to 
the side while it becomes more rectangular in shape. At 
the same time of 6 sec, the tensile forces become more 
homogeneous around the soil bag except for some ir-
regularity along the subsoil layer.
It is important to indicate here that the assumption of 
rough geotextile-soil contact is expected to have a role 
on the final geocontainer configuration. For instance, 
a simulation using distinct element method showed 
that the soil is separated from the geotextile when the 
container reaches the ground (Palmerton, 1996). On 
the other hand, the current implementation forces the 
membrane to follow the soil with no gap. Therefore, the 
membrane might pull the soil in opposite direction to its 
movement, see the soil layering in the upper half at time 
4 sec. Nonetheless, the aim of this study is to estimate 
the maximum tensile force during the dumping phase, 
which is shown to take place at the lower half where the 
material is compressed.
In the present analysis and for the requirement of the 
fluid modelling, the major part of the considered prob-
lem is the fluid material. Hence, the geocontainer itself 
is discretised relatively coarse. Combining this with the 
fact that MPM always smears the interface over one 
computational cell, a thick layer of non-uniform stress-
es is expected around the geocontainer. Refining the 
mesh as a quick remedy for this problem would become 
computationally expensive, especially if we remember 
that the fluid bulk modulus is the bottleneck of the time 
step size. Thinking about silent boundary for the water 
should reduce the problem size; however, care should 
be taken when fluid particles cross such a boundary.
Figure 14: Comparison of the measured quantities (Oord, 
1995) with the MPM results: (top) vertical velocity 
and (bottom) pressure
Bild 14: Vergleich der Messgrößen (Oord, 1995) und der 
Ergebnisse der MPM: (oben) vertikale Geschwin-
digkeit und (unten) Druck
Figure 15: Reshape of the sand-filled container with the geo-
textile tensile force at 2 sec (left), 4 sec (middle), 
and 6 sec (right)
Bild 15: Änderung der Form des sandgefüllten Containers 
bei Beanspruchung des Geotextils durch Zugkräf-
te nach 2 s (links), 4 s (Mitte) und 6 s (rechts)
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6 Conclusions
Zusammenfassung
The ability of the material point method (MPM) to model 
large deformations in granular material combined with 
geosynthetic material and water is presented in this pa-
per where two phases of dropping geocontainers are 
simulated; the first is to release a large container filled 
with granular material from a split barge and the second 
is to drop it in water. The simulation of dropping a geo-
container in place demonstrates that the MPM model 
is capable of predicting the shape and thickness of the 
container, which is consistent with the criteria proposed 
by Pilarczyk (2000). The numerical alternative for hav-
ing folds along the geotextile lengths seems to provide 
releasing with smaller barge opening, which is similar to 
the experimental observations. Furthermore, the MPM 
model also predicts vertical stresses that are consistent 
with what one would expect. Furthermore, it has been 
shown that the formulation can handle the interaction of 
two containers.
Keeping in mind that the current numerical model sim-
plifies the application to a uniform two-dimensional 
problem, whereas nonuniformity in the experimental 
model leads to release one end earlier than the other. 
Nevertheless, the terminal velocity of the container is 
well predicted. Maximum calculated geotextile force is 
about 70 kN/m during the entire process, which is with-
in the design limits of maximum tensile strength of the 
geotextile material. Although no measurement to check 
these forces is available, field examination observed 
that the geocontainer lands on the sea bed safely, 
which matches with the numerical estimation.
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mittels eines Zweiphasenmodells im Rahmen der Smoothed 
Particle Hydrodynamics (SPH)
Numerical Simulations of the Water-Soil Interaction Using 
a Two-Phase Model for Soil in the Framework of Smoothed 
Particle Hydrodynamics (SPH)
Dipl.-Ing. Bozhana Stefanova, Univ.-Prof. Dr.-Ing. Jürgen Grabe, Technische  
Universität Hamburg-Harburg
Der Beitrag befasst sich mit einem Zweiphasenmodell 
für gesättigten Sand, das im Rahmen  der netzfreien 
numerischen Methode Smoothed Particle Hydrodyna-
mics implementiert ist. Es werden die Grundgleichun-
gen der  Methode sowie die Modellierung des Material-
verhaltens und der Interaktion beider Phasen erläutert. 
Beispiele zur Validierung und Anwendung werden an-
schließend vorgestellt  und die Vor- und Nachteile der 
SPH diskutiert. 
This paper describes a two-phase model for saturat-
ed sand that is implemented in the framework of the 
meshfree numerical method Smoothed Particle Hydro-
dynamics. The basic equations of conservation in their 
SPH approximation as well as the constitutive models 
and the interaction forces between both phases are in-
troduced. Examples for the validation and application 
of the method are presented and the advantages and 
disadvantages of SPH are discussed. 
1 Einleitung
Introduction
Der vorliegende Beitrag befasst sich mit einem Zwei-
phasenmodell für den gesättigten Sand. Das Modell 
wurde im Rahmen der netzfreien numerischen Methode 
Smoothed Particle Hydromechanics (SPH) implemen-
tiert. Es ermöglicht eine Berücksichtigung der Durch-
strömung des Bodens für das laminare sowie für das 
turbulente Fließregime. Die Verformungen der Boden- 
und der Wasserphase sind mithilfe eines Interaktions-
terms in der Impulsbilanz gekoppelt. Das Materialver-
halten des Bodens kann mittels eines hypoplastischen 
oder eines elasto-plastischen Stoffgesetzes berück-
sichtigt werden. 
Der Beitrag stellt eine neuartige Anwendung der SPH 
vor, die in der Lage ist, den Boden als einen Zweipha-
senstoff zu berücksichtigen und auch große Verformun-
gen und Phasenübergänge abzubilden.
2 Grundlagen der SPH-Methode
Basics of the SPH method
2.1 Entwicklung der Methode
Development of the method
Die netzfreie Methode Smoothed Particle Hydrodyna-
mics wurde Ende der 1970er Jahre von Lucy, Gingold 
und Monaghan entwickelt (Lucy, 1977; Monaghan, 1988). 
Ursprünglich fand sie Anwendung für astrophysikali-
sche Berechnungen. Heutzutage findet sie weitere An-
wendungsbereiche, z. B. Fluidmechanik und –dynamik, 
Küsteningenieurwesen, Feststoffmechanik.  Ein relativ 
neues Gebiet, auf dem die SPH zum Einsatz kommt, 
stellt die Geotechnik dar.
2.2 SPH-Approximierung 
SPH approximation
Die Approximierung im Rahmen der SPH-Methode läuft 
in zwei Schritten ab. Im ersten Schritt wird eine Nähe-
rung der zu approximierenden Funktion f mithilfe der 
sog. Kernelfunktion W gebildet, siehe Bild 1.
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Die Kernelfunktion ist ein Hauptbestandteil der Me-
thode und kann z. B. eine Gaußsche Funktion oder 
ein Spline sein. Diese Funktion besitzt eine bestimmte 
Reichweite, die sog. Kernellänge h. Ist die Kernellänge 
überschritten, hat die Funktion den Wert Null. Im Grun-
de bestimmt die Kernelfunktion, welche Auswirkung 
benachbarte Partikel auf ein betrachtetes Hauptpartikel 
haben. Zunächst erfolgt eine integerale Darstellung der 
Funktion f:
( ) ( ) ( , )f x f x W h x x di j i j. p-a a a a#  (1)
mit: i – Hauptpartikel, j – Nachbarpartikel, x – Ortsvek-
tor, α bezeichnet die Kartesischen Koordinaten. 
Nach der Kernelapproximierung kann das Integral mit-
hilfe einer Summation über die benachbarten Partikel 
dargestellt werden. Dies bildet den zweiten Schritt der 
Approximation, die sog. Partikelapproximation:
( ) ( , )f x
m
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Dabei bezeichnet m die Masse des Partikels und ρ sei-
ne Dichte. N gibt die Anzahl an Nachbarpartikeln an, die 
sich innerhalb der Kernellänge befinden.
Analog dazu kann der Gradient einer Funktion approxi-
miert werden:
( ) ( ) ( , )f x
m










a a a a
=
/  (3)
Einzelheiten zur Herleitung der allgemeinen SPH-Ap-




Im Rahmen der SPH werden die Erhaltungsgleichun-
gen für Masse und Impuls gelöst. Da im vorliegenden 
Beitrag nur isotherme Bedingungen betrachtet werden, 
wird die Energieerhaltungsgleichung nicht benötigt. 
Die Gleichungen für Massen- und Impulserhaltung 
werden wie im vorigen Kapitel beschrieben von ihrer 
Lagrangeschen Formulierung ausgehend in ihrer SPH-
Approximierung dargestellt. Die Massenerhaltung wird 
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mit dem Operatoren D für die totale Ableitung, ∂ – parti-
elle Ableitung, t – Zeit, v – Geschwindigkeit, N – Anzahl 
der Nachbarpartikel.
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mit s  – Spannungstensor, f – externe Volumenkraft, α 
und β – Kartesische Koordinaten. Für eine detaillierte 
Beschreibung der Herleitung der Gleichung wird auf Liu 
(2003) und Violeau (2012) verwiesen.
2.4 Modellierung von Wasser
Modelling of water
Für die Modellierung von Wasser werden in der SPH 
im Allgemeinen zwei Strategien eingesetzt: eine quasi-
inkompressible Definition und eine inkompressible De-
finition des Wassers. Im letzteren Fall kommt ein semi-
implizites Integrationsverfahren zu Anwendung, das 
im Vergleich zu expliziten Verfahren rechenintensiver 
ist. Wird eine quasi-inkompressible Beschreibung des 
Bild 1  Kernelfunktion 
Figure 1: Kernel function
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Wassers angewandt, so kann eine explizite Integration 
erfolgen. Zur Schließung des Gleichungssystems wird 
dann eine Zustandsgleichung für das Wasser benötigt, 





ccc m m  (6)
Mit B – Referenzdruck, g = 7  für Wasser, Anfangsdichte 
ρ0, p – Druck.
Bei dieser Vorgehensweise wird eine geringe Kom-
pressibilität des Wassers in Kauf genommen. Dem- 
gegenüber steht der Vorteil des schnelleren Integra-
tionsverfahrens. Diese Methode wird für die Simulatio-
nen in diesem Beitrag eingesetzt.
3 Zweiphasenmodell 
Two-phase model
Für die Simulationen in diesem Betrag kommt der SPH-
Code Gadget-Soil zum Einsatz (s. auch Grabe und Ste-
fanova, 2014). Der Code ist in der Programmiersprache 
C geschrieben und basiert auf dem Code Gadget H20 
(Ulrich, 2013 und Ulrich et al., 2013), der seinerseits 
eine Weiterentwicklung des astrophysikalischen Codes 
Gadget 2 (Springel et al., 2001 und Springel, 2005) ist. 
Die Kernel-Funktion ist ein kubischer Spline, der mithilfe 
von r x xi j= -




















1 6 6 0 0 5


























Der Code ist parallelisiert und verwendet ein explizites 
Integrationsverfahren. Mehr Details hierzu sind in Sprin-
gel et al. (2005) zu finden.
Für die Anwendung im Rahmen des Zweiphasenmo-
dells für den gesättigten Sand wurden die Erhaltungs-
gleichungen für die Boden- und die Wasserphase mo-
difiziert sowie der Boden mithilfe von Stoffgesetzen 
beschrieben. Für niedrige Spannungsbereiche wurde 
ein Verflüssigungskriterium für den Boden eingeführt.
3.1 Laminare und turbulente Durchströmung
Laminar and turbulent flow through 
porous media
Häufig wird für die Strömung durch poröse Medien das 
Gesetz von Darcy angewandt (Darcy, 1856). Dieses ist in 
der Lage eine laminare Durchströmung zu berücksich-
tigen und beruht auf der Annahme, dass die Bodenkör-
ner sich in Ruhe befinden:
i av=  (8)
mit i – Druckgradient, a – Koeffizient , v – Filterge-
schwindigkeit. 
Wenn jedoch der Boden auch verformt wird, wird ein 
Gesetz benötigt, das die Relativgeschwindigkeit zwi-
schen beiden Phasen verwendet, das sog. Gesetz nach 
Darcy-Gersevanov (Kolymbas 2007). Für den Fall, dass 
die Durchströmung des Bodenköpers nicht mehr im 
laminaren Bereich liegt, wird ein quadratischer Zusam-
menhang zwischen der Strömungsgeschwindigkeit und 
dem Druckgradienten benötigt. Einen solchen Zusam-




= +  (9)
Darin ist b der Koeffizient für die turbulente Strömung. 
Wann der Übergang vom laminaren in den turbulenten 
Bereich stattfindet, kann mithilfe der Reynolds-Zahl be-
stimmt werden. Hierzu sind in der Literatur verschie-
dene Definitionen in Bezug auf die Umströmung von 
Partikeln zu finden, z.  B. in Kolymbas (2007) mit dem 
wirksamen Korndurchmesser dw, Porenanteil n und der 
dynamischen Viskosität des Fluids μF:










3.2 Änderungen der Erhaltungsgleichungen
Modifications of the conservation 
equations
Für das Zweiphasenmodell werden die Erhaltungsglei-
chungen für Masse und Impuls für beide Phasen ge-
trennt formuliert. Jede Phase wird im SPH-Modell durch 
einen separaten Partikeltyp repräsentiert. 
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Die Gleichungen werden in partiellen Größen mithilfe 
der Volumenanteile des Wassers nw und des Bodens nS 
definiert. Für den gesättigten Sand gilt somit nw + nS = 1.
Die Massenerhaltung lautet mithilfe der Partialdichte 
nt t=  wie folgt: 
 • Für die Wasserphase für den Hauptpartikel a und die 
Nachbarpartikel b (M – Anzahl der Nachbarpartikel 














2.t -a a a
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/  (11)
 • Für die Bodenphase für den Hauptpartikel i und die 
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/  (12)
Aus der Impulserhaltungsgleichung ergibt sich:
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Um die Gleichungen zu lösen, ist es notwendig, die 
Koeffizienten A und B zu kennen. Diese ergeben sich 
analog zum Gesetz von Darcy bzw. zum Gesetz von 
Forchheimer aus den Bodeneigenschaften und -kenn-
werten. Der Koeffizient A ist im Allgemeinen von der 
Durchlässigkeit des Bodens abhängig. Für die Durch-
lässigkeit sowie auch für die Bestimmung des Koeffizi-
enten für den turbulenten Fall sind einige Ansätze aus 
der Literatur bekannt. Eine Zusammenstellung ist in van 
Gent (1993) aufgeführt. Da die Gleichungen in der Regel 
empirisch ermittelt worden sind, hat sich keiner der be-
kannten Ansätze als allgemeingültig etabliert. 
In diesem Beitrag wurden die Gleichungen aus Witt-
mann (1980) und Stein (2005) übernommen. Somit er-






































mit vm  – Verlustbeiwert, T  – Tortuosität.
3.3 Stoffgesetze für den Boden
Constitutive models for soil
Das Modell ist in der Lage, das Materialverhalten des 
Bodens mithilfe von zwei Stoffgesetzen zu beschrei-
ben. Dabei handelt es sich um ein elasto-plastisches 
Stoffgesetz mit Drucker-Prager-Grenzbedingung und 
nicht assoziierter Fließregel und ein hypoplastisches 
Stoffgesetz nach von Wolffersdorff (1996). Der verwen-
dete Parametersatz für das hypoplastische Stoffmodell 
ist in Tabelle 1 aufgeführt und bezieht sich auf Karlsru-
her Sand. Für Details über die Parameterermittlung wird 
auf Herle und Gudehus (1999) verwiesen.
Eine ausführliche Beschreibung des elasto-plastischen 
Stoffgesetzes findet sich in Vermeer und de Borst (1984) 
und Drucker und Prager (1952). Die dazugehörigen 
Stoffparameter, die für das im Abschnitt 5.2 beschrie-
bene Modell verwendet wurden, sind in Tabelle 2 auf-
gelistet.
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Bei manchen geotechnischen Fragestellungen kann es 
zu sehr niedrigen bzw. nicht vorhandenen effektiven 
Spannungen kommen, z. B. im Falle einer Bodenverflüs-
sigung. Für solche Phänomene sieht das SPH-Modell 
ein Verflüssigungskriterium vor: Wenn ein bestimmtes 
Spannungsniveau unterschritten wird, wird der Boden 
als ein viskoses Fluid mit veränderlicher Viskosität ab-




Die Vorgabe von Randbedingungen im Rahmen der 
SPH ist ein wichtiger Punkt bei der Erstellung von Mo-
dellen. Es sind im Allgemeinen kinematische Randbe-
dingungen möglich. In dem Code Gadget-Soil sind zwei 
Randbedingungen implementiert: Wandpartikel und 
Spiegelpartikel, siehe Bild 2.
Bei den sogenannten Wandpartikeln handelt es sich 
um feste Partikel, die den Rand bilden. Sie haben die 
Eigenschaften von normalen SPH-Partikeln, ändern al-
lerdings ihre Position nicht. Dadurch können vor allem 
Probleme mit einer am Rand unvollständigen Kernel-
Funktion umgangen werden. Generell hat sich die Me-
thode bei hydrodynamischen Simulationen mit Fluiden 
bewährt. Bei Bodenpartikeln jedoch kann es zu un-
erwünschten Spannungen an den Rändern und/oder 
Penetration durch Partikel aus dem Simulationsgebiet 
kommen.
Bei der Methode der Spiegelpartikel werden Parti-
kel entlang eines Randes innerhalb eines bestimmten 
Radius auf der anderen Seite des Randes gespiegelt. 
Die neuen Partikel haben die gleichen Eigenschaften 
wie ihre Vorgänger. Um eine Penetration des Randes 
zu vermeiden, bekommen die zum Rand normalen Ge-
schwindigkeiten der Spiegelpartikel ein umgekehrtes 
Vorzeichen. Soll ein glatter Rand simuliert werden, wird 
das Vorzeichen der Tangentialgeschwindigkeiten nicht 
verändert. Für einen rauen Rand jedoch muss dieses 
auch umgekehrt werden. Diese Methode hat sich eben-
falls bewährt, setzt jedoch voraus, dass der Code in der 
Lage ist, mit variabler Anzahl von Partikeln zu arbeiten. 
Schwierigkeiten können außerdem auftreten, wenn die 
Randgeometrie komplexer ist.
Insbesondere für Simulationen mit Wasser oder Zwei-
phasensimulationen bietet der Code außerdem die 
Möglichkeit, Partikel dem Modell hinzuzufügen oder sie 
zu löschen, wenn sie nicht mehr benötigt werden. Dies 
ist vor allem im Hinblick auf die Rechenkapazitäten und 
die Rechenzeit von Vorteil. 
Parameter Beschreibung Wert
φc krit. Reibungswinkel 30°
hs Granulathärte 5800 MPa
n Exponent 0,28
ed0 Minimale Porenzahl 0,53
ei0 Kritische Porenzahl 0,84
ec0 Maximale Porenzahl 1
α Exponent 0,13
β Exponent 1,05
Tabelle 1: Parameter für das hypoplastische Stoffgesetz für 
Karlsruher Sand 
Table 1: Parameters for the hypoplastic constitutive model 
for Karlsruhe sand
Parameter Beschreibung Wert




c' Kohäsion 0 MPa
Tabelle 2: Stoffparameter für das elasto-plastische Stoffge-
setz mit Grenzkriterium nach Drucker-Prager
Table 2: Material parameters for the elastic-plastic consti-
tutive model with Drucker-Prager yield criterion
Bild 2:  Randbedingungen im Rahmen der SPH
Figure 2: SPH boundary conditions
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4 Validierung
Validation
Die Validierung des Modells zielt einerseits auf die 
Überprüfung der Modellierung der Interaktionskraft 
zwischen beiden Phasen und andererseits auf die Über-
prüfung der Modellierung des Materialverhaltens des 
Bodens. Eine Validierung bezüglich der Wasserphase 
wurde schon von Ulrich (2013) durchgeführt.  
4.1 Stoffgesetz
Constitutive models
Zwecks Überprüfung der Implementierung des hypoplas-
tischen Stoffgesetzes nach von Wolffersdorff (1996) wird 
ein Biaxialversuch mit kinematischen Randbedingungen 
mit Abaqus/Standard und mit dem SPH Code Gadget-
Soil simuliert und die Spannungszustände verglichen. 
Für beide Programme wird der gleiche Parametersatz 
verwendet. Es wurden quadratische Proben mit einer Sei-
tenlänge von 10 cm simuliert. Dabei wurde eine einseitige 
und eine zweiseitige Belastung untersucht, siehe Bild 3.
Des Weiteren werden mit der SPH drei Modelle unter-
sucht, um einen eventuellen Einfluss der Diskretisie-
rungsfeinheit bestimmen zu können. Bei der SPH wird 
der Diskretisierungsgrad durch den Partikelabstand be-
dingt. Es wurden drei Fälle gemäß Tabelle 3 gewählt. 
Der Diskretiesierungsgrad bei den FEM-Berechnungen 
mit Abaqus ist hingegen mit einem Knotenabstand von 
1 cm konstant.
Die Ergebnisse der Simulationen sind in Bild 4 darge-
stellt. Es kann eine gute Übereinstimmung zwischen 
SPH und FEM festgestellt werden. Bei sehr hohen Dis-
Bild 3: Simulation eines Biaxialversuchs mit kinema-
tischen Randbedingungen a) mit einseitiger  
Belastung, b) mit zweiseitiger Belastung
Figure 3: Simulation of biaxial testing with kinematic 
boundary conditions, a) unidirectional loading,  
b) bidirectional loading
Bild 4: Ergebnisse der Simulation vom Biaxialversuch mit kinematischen Randbedingungen, a) einsetige Belastung,  
b) zweiseitige Belastung
Figure 4: Results of the simulation of biaxial testing with kinematic boundary conditions, a) unidirectional loading,  
b) bidirectional loading
Tabelle 3:  Verwendete Diskretisierungen
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krertisierungsgraden bei der SPH ist diese Aussage je-
doch zu relativieren. Es kann daher darauf geschlossen 
werden, dass es einen optimalen Diskretisierungsgrad 




Die Interaktionskraft zwischen der Boden- und der Was-
serphase kann mittels eines Vergleichs mit analytischen 
Lösungen geprüft werden. Für diesen Zweck wurde das 
sog. Muskat-Problem gewählt. Das besteht aus einem 
Damm mit vertikalen Böschungen, wobei der Boden 
nicht verformbar ist. Der Wasserspiegel auf der linken 
Seite ist bekannt und konstant. Die Dammbreite wird 
variiert und für jede Breite wird der sich einstellende 
Wasserspiegel auf der rechten Seite ermittelt, sie he 
Bild 5.
Die Ergebnisse aus den numerischen Simulationen mit 
SPH werden mit den analytischen Lösungen verglichen 
(Muskat 1935, Polubarinova-Kočina 1962). Der Vergleich 
ist in Bild 6 dargestellt. Es ist eine sehr gute Überein-
stimmung zu erkennen. Weitere Details zu dem Modell 
sowie ein weiteres Validierungsbeispiel sind in Grabe 
und Stefanova (2014) zu finden.
Bild 5: Skizze der Simulation der Durchströmung des Deichs mit vertikalen Wänden
Figure 5: Simulation setup of the seepage through a vertical dam
Bild 6: Vergleich der Simulationsergebnisse mit der  
analytischen Lösung des Muskat-Problems
Figure 6: Comparison of the SPH simulation and the  
analytical solution of the Muskat problem
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5 Anwendungsbeispiele
Application
Im Folgenden werden drei Anwendungsbeispiele des 
Zweiphasenmodells im Rahmen der SPH dargestellt. 
Dabei kommen die Stoffgesetze für den Boden und die 
Interaktion zwischen den beiden Phasen zum Einsatz. 
Es wird des Weiteren auf die Möglichkeit zur Modellie-
rung von schnellen Vorgängen mit großen Verzerrun-
gen und Phasenübergängen eingegangen.  
5.1 Wassersäule auf Boden
Erosional dam break
Das erste Anwendungsbeispiel beschreibt eine auf den 
gesättigten Boden fallende Wassersäule. Das Modell 
besteht aus einer Schicht gesättigten Bodens mit einer 
Breite von 3 m und einer Höhe von 0,2 m. Eine Was-
sersäule wird unter Gravitation plötzlich fallen gelassen, 
wie im Bild 7 gezeigt, und es wird die Einwirkung auf die 
Bodenschicht beobachtet.
Der Boden wird dabei hypoplastisch modelliert, siehe 
hierzu den Parametersatz in Tabelle  1. Er hat eine lo-
ckere Anfangslagerungsdichte mit einer Porenzahl von 
e0 = 0,7. Die Ergebnisse sind in Bild 8 dargestellt. Hierzu 
können als eine qualitative Plausibilitätskontrolle die Ar-
beiten von Capart und Young (1998) und von Fraccarol-
lo und Capart (2002) herangezogen werden. Darin sind 
Versuche einer auf einem Bett auf Glaskugeln fallenden 
Wassersäule aufgeführt. Es können die Verformungen 
des Betts und die Geschwindigkeitsvektoren im System 
betrachtet werden. Dabei ist eine übereinstimmende 
Tendenz zwischen den Versuchsergebnissen und den 
SPH-Simulationen zu erkennen. 
Bild 8: Ergebnisse der Simulation einer fallenden Wassersäule auf gesättigten Boden
Figure 8: Results of the simulation of erosional dam break 
Bild 7: Skizze der Simulation einer fallenden Wassersäule 
auf gesättigten Boden
Figure 7: Simulation setup for the erosional dam break
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5.2 Bodensäule auf fester Unterlage
Failure of a soil column
Das zweite Beispiel stellt eine trockene Sandsäule der 
Breite 4 m und der Höhe 2 m dar, siehe Bild 9. Auf der 
linken und auf der unteren Seite der Säule sind Ränder 
angeordnet, die mithilfe von Spiegelpartikel als rau um-
gesetzt werden. Auf der rechten Seite ist jedoch keine 
Abgrenzung vorhanden, sodass der Zerfall der Säule 
beobachtet werden kann. Das Beispiel ist an Bui et al. 
(2008) angelehnt. Der Partikelabstand beträgt 4 cm und 
das Modell besteht aus rund 5000 Partikeln. Der Boden 
wird elasto-plastisch gerechnet,  die verwendeten Stoff-
parameter sind in Tabelle 2 zu finden.
Die Ergebnisse sind in Bild 10 dargestellt. Dabei ist die 
ursprüngliche Form mittels des schwarzen Rechtecks 
Bild 9: Skizze der Simulation einer trockenen Bodensäule 
auf fester Unterlage
Figure 9: Simulation setup of a collapsing soil column
Bild 10: Ergebnisse aus der Simulation einer trockenen Bodensäule auf fester Unterlage
Figure 10: Results of the simulation of a collapsing soil column
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angedeutet. Am Anfang der Simulation werden An-
fangsspannungen entsprechend des K
0
-Zustands auf-
gebracht und die Partikelbewegungen sind zunächst 
unterbunden. Werden diese wieder freigegeben, ver-
hält sich der Boden, als ob auf der rechten Seite eine 
Wand plötzlich entfernt worden wäre.  Es bildet sich 
ziemlich schnell ein Keil, der auf der Scherfuge herun-
tergleitet. Nach ca. 1,5 s ist der Vorgang jedoch abge-
schlossen und die Böschung verändert ihre Form nicht 
weiter.
5.3 Eindringen eines Wasserstrahls in  
den Boden
Water jet erosion
Das letzte Anwendungsbeispiel bezieht sich auf einen 
Wasserstrahl, der mit hoher Geschwindigkeit in den ge-
sättigten Boden eindringt. Die Geometrie des Modells 
ist in Bild 11 dargestellt. Der gesättigte Boden wird wie 
bei dem Beispiel im Abschnitt 5.1 durch Partikel der Was-
ser- und der Bodenphase dargestellt. Der Wasserstrahl 
dringt in den Boden mit einem Druck von 150 bar ein. 
Der Boden wird durch das hypoplastische Stoffgesetz 
abgebildet, wobei die Parameter für Karlsruher Sand 
aus Tabelle 1 verwendet wurden.
Ein Vergleich der Simulationsergebnisse mit den Versu-
chen von Stein (2005) ist in Tabelle 4 aufgeführt. In der 
Arbeit von Stein (2005) wurden Versuche zur Reichwei-
te des Düsenstrahlsverfahrens in einem Versuchskas-
ten mit Karlsruher Sand durchgeführt. Dabei wurde wie 
in den SPH-Simulationen ein Wasserstrahl verwendet. 
Die in Tabelle 4 gezeigten Ergebnisse deuten auf eine 
gute Übereinstimmung hin. Dabei sollte berücksichtigt 
werden, dass bei der numerischen Simulation der Par-
tikelabstand auch eine wesentliche Rolle spielt. Für die 
vorliegende Simulation wurde dieser zu 5 cm gewählt, 
was eine gute Abwägung  zwischen der Diskretisie-
rungsfeinheit und der Rechenzeit ist. Andererseits wäre 
es möglich bei noch feinerer Auflösung, die Penetrati-
onstiefe noch genauer zu treffen. Weitere Details über 
das Modell sind in Stefanova und Grabe (2014) zu fin-
den. 
6 Zusammenfassung und Ausblick
Conclusions and outlook
In dem vorliegenden Beitrag wurde ein Zweiphasenmo-
dell für den gesättigten Boden im Rahmen der netzfrei-
en Methode SPH vorgestellt. Das Modell ist in der Lage, 
granulare Böden mit dem hypoplastischen Stoffgesetz 
nach von Wolffersdorff (1996) und mit einem elasto-
plastischen Stoffgesetz mit Grenzbedingung nach 
Drucker-Prager abzubilden. Des Weiteren werden die 
Bild 11: Skizze der Simulation eines eindringenden Was-
serstrahls in den gesättigten Boden
Figure 11: Simulation setup of water jet erosion 
Eindringtiefe (m)





Tabelle 4: Vergleich der Eindringtiefen des Wasserstrahls 
aus den Versuchen von Stein (2005) und aus den 
SPH-Simulationen
Table 4: Comparison of the jet penetration depths in the 
experiments of Stein (2005) and in the SPH simu-
lations
127BAWMitteilungen Nr. 98 2015
Stefanova / Grabe: Numerische Simulationen der Boden-Wasser-Interaktion mittels eines Zweiphasenmodells im Rahmen der ...
Verformungen der Boden- und der Wasserphase mittels 
eines Interaktionsterms für das laminare und das turbu-
lente Fließregime gekoppelt. Für beide Phasen werden 
getrennte Partikel verwendet und die Erhaltungsglei-
chungen sind ebenfalls separat formuliert. 
Es wurde eine Validierung der Modellierung der Boden-
phase mit dem hypoplastischen Stoffgesetz sowie eine 
Studie zum Einfluss der Diskretisierungsfeinheit durch-
geführt. Es konnte dabei festgestellt werden, dass die 
Spannungszustände generell korrekt abgebildet wer-
den. Ein zu feiner Diskretisierungsgrad kann zu einer 
lokalen Überschätzung der Spannungen im Modell füh-
ren. 
Die Implementierung der Interaktionskraft für den la-
minaren Fall wurde ebenfalls mit einem zufriedenstel-
lenden Ergebnis geprüft. Hierzu konnten analytische 
Lösungen herangezogen werden. Da dies für den tur-
bulenten Fall nicht möglich ist, wurden die Ergebnisse 
der Simulation eines mit hoher Geschwindigkeit in den 
Boden eindringenden Wasserstrahls mit Versuchser-
gebnissen von Stein (2005) verglichen. Dabei war eine 
gute Übereinstimmung zu beobachten.
Des Weiteren wurde eine trockene Bodensäule auf rau-
er Unterlage unter Gravitation sowie eine auf den ge-
sättigten Boden fallende Wassersäule modelliert. Beide 
Simulationen zeigten plausible Ergebnisse, die ver-
gleichbar mit Erkenntnissen aus der Fachliteratur sind. 
Es lässt sich zusammenfassend feststellen, dass die 
SPH eine vielseitige Anwendung in der Geotechnik fin-
den kann, insbesondere für Berechnungen mit großen 
Verformungen, verschiedene Phasen und Phasenüber-
gänge. Als netzfreie Methode ist sie in der Lage Diskon-
tinuitäten abzubilden. Es handelt sich jedoch um eine 
relativ neue Anwendung dieser Methode, die zwar ein 
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Development of a Numerical Model to Simulate Cement Grout 
Filtration During the Installation of Grouted Ground Anchors
Dr. Xenia A. L. Domes, Bundesanstalt für Wasserbau 
Prof. Dr.-Ing. Thomas Benz, Hochschule für Technik Stuttgart
Es wurde ein numerisches Modell entwickelt, um die 
Filtration von Zementsuspension bei der Ankerherstel-
lung in nichtbindigen Böden zu simulieren. Das Modell 
basiert auf der Annahme eines abrupten Phasenwech-
sels der Suspension von „flüssig“ zu „fest“, sobald ein 
bestimmter Wassergehalt unterschritten wird. Der Pha-
senwechsel wurde durch ändern der Materialeigen-
schaften bei Erreichen des Filterkriteriums realisiert. 
Mit dem entwickelten Modell ist es nun möglich, den 
Einfluss des Verpressvorgangs auf den Spannungszu-
stand und die Eigenschaften des angrenzenden Bo-
dens zu untersuchen. Parameterstudien zeigten den 
Einfluss verschiedener Herstellungsparameter auf den 
erreichten Verpressdruck während der Ankerherstel-
lung sowie die verbleibenden Radialspannungen im 
angrenzenden Boden. Grundlage für die Modellierung 
bildeten umfangreiche Laborversuche, in denen das 
Filtrationsverhalten von flüssiger Zementsuspension 
und die Stoffeigenschaften des Filterkuchens ermittelt 
wurden. 
A numerical model developed to simulate cement 
grout filtration during the installation of grouted ground 
anchors in non-cohesive soils is presented. The model 
assumes an abrupt phase change from “liquid” to 
“solid” material as soon as the water content of the 
grout falls below a limiting value. The phase change 
is implemented by changing the material properties 
when the filter criterion is met. The numerical model 
presented in this paper can be used to investigate 
the effect of cement grouting on the stress state and 
material properties of the adjacent soil. Parametric 
studies demonstrated the influence of various instal-
lation parameters on the grouting pressure achieved 
during anchor installation and the subsequent residual 
radial stresses. The simulations were based on exten-
sive laboratory studies in which the filtration process 
of liquid cement grouts and the properties of the filter 
cake material were investigated. 
1 Einleitung
Introduction
Verpressanker werden zur Einleitung von Zugkräften 
in den Untergrund verwendet und finden Anwendung 
zur Rückverankerung oder auch zur Auftriebssicherung 
von Bauwerken.
Bei der Ankerherstellung kann durch das Verpressen 
von Zementsuspension in nichtbindigen Böden der 
Herausziehwiderstand erhöht werden. Man geht da-
von aus, dass durch das Verpressen der Verbund zwi-
schen Ankerkörper und Boden verbessert wird, der 
Boden verdichtet und die Radialspannungen auf den 
Ankerkörper erhöht werden (Mayer, 1983; Wichter et 
al., 2009). Jedoch sind die Zusammenhänge zwischen 
der Höhe des Verpressdrucks, der Verpressdauer und 
dem Herausziehwiderstand nicht eindeutig geklärt. 
Verschiedenen Studien (Jelinek und Ostermayer, 1967; 
Ostermayer, 1975; Mayer, 1983) kamen zu dem Schluss, 
dass das Aufbringen eines Verpressdrucks den Her-
ausziehwiderstand von Verpressankern positiv beein-
flusst, jedoch konnte für Verpressdrücke über 10 bar 
keine wesentliche Steigerung erreicht werden. Dieses 
Phänomen wurde in Mayer (1983) damit erklärt, dass 
der Zement ab einem bestimmten Punkt vollständig 
ausgefiltert ist. Ostermayer (1975) hingegen vermutet, 
dass in nichtbindigen Böden der durch das Bohren auf-
gelockerte Boden durch das Verpressen lediglich wie-
der verdichtet wird und daher der Verpressdruck keine 
Rolle spielt. In anderen Studien wurde allerdings eine 
direkte Abhängigkeit des Herausziehwiderstands vom 
Verpressdruck festgestellt (z. B. Littlejohn, 1980).
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Beim Verpressen von Zementsuspension in nichtbin-
dige, durchlässige Böden dringen Zementpartikel mit 
normaler Mahlfeinheit bei den üblichen Verpressdrü-
cken (< 30 bar) nicht in den Boden ein. Das Anmach-
wasser wird aus der Suspension abgefiltert und in den 
Porenraum des Bodens gepresst. Hierdurch entsteht 
ein Zement-Filterkuchen an der Bohrlochwandung, 
welcher den einen Teil des Verpressdrucks in Form 
einer effektiven Spannung in den Boden überträgt. 
Nach dem Verpressen behindert der Filterkuchen die 
Rückverformung des Bodens und somit kann ein Teil 
des Verpressdrucks konserviert werden. Die Zement-
filtration und Erhöhung der Radialspannungen wurde 
in In-situ-Messungen qualitativ bestätigt (Domes, 2015) 
allerdings liegen nicht genug Daten vor, um die Zu-
sammenhänge zwischen verschiedenen Herstellungs-
einflüssen und den Radialspannungen quantitativ zu 
beurteilen.
Um Herstellungseinflüsse, wie z. B. die Höhe des Ver-
pressdrucks, die Verpressdauer und die Pumprate, zu 
untersuchen, wurde in der vorgestellten Studie der Ver-
pressvorgang mit der Finite-Elemente-Methode (FEM) 
simuliert. Hierzu wurde basierend auf einem Zwei-Pha-
sen-Filtrationsmodell die Zementfiltration als Subroutine 
in den Berechnungscode implementiert und die Materi-
aleigenschaften der Zementsuspension von „flüssiger“ 
Suspension in die des Filterkuchens geändert, sobald 
eine ausreichende Menge an Wasser ausgefiltert ist. 
Als Grundlage für die numerischen Berechnungen die-
nen Laboruntersuchungen zur Zementfiltration (Sto-
dieck und Benz, 2014; Domes, 2015).
2 Parameterbestimmung für die  
numerische Berechnung der 
Zement filtration
Determination of parameters for 
the numerical calculation of cement 
grout filtration
Das Filtrationsverhalten von Zementsuspension und 
die Materialeigenschaften des Filterkuchens wurden 
in Laborversuchen ermittelt. Hierbei wurden Filtrations-
versuche mit flüssiger Zementsuspension in einer Fil-
terpresse durchgeführt sowie bodenmechanische Ver-
suche am Filterkuchen (siehe auch Stodieck und Benz, 
2014; Domes, 2015). Variationen der Wasser/Zement-
Werte sowie des Verpressdrucks (w/z = 0,4 bis 0,6 und 
Verpessdruck = 100 bis 1.500 kPa) gaben Aufschluss 
über den Einfluss dieser Faktoren
2.1 Filtrationsverhalten
Filtration behaviour
Der Einfluss der verschiedenen Versuchsparameter 
wurde anhand der Filtrationsrate untersucht, welche 
sich aus der Zunahme der Filterkuchendicke während 
der Filtrationszeit ergibt. Bei konstantem Verpressdruck 
nimmt die Filterkuchendicke näherungsweise linear zu 
mit der Quadratwurzel der Zeit √t. Die Filtrationsraten 
von Zementsuspensionen mit unterschiedlichen Was-
sergehalten und Verpressdrücken sind in Bild 1 darge-
stellt. 
Vorangehende Untersuchungen haben gezeigt, dass 
die Filtration von Zementsuspension mittels eines Zwei-
Phasen-Filtrationsmodells gut abgebildet werden kann 
(McKinley und Bolton, 1999; Bezuijen und Talmon, 2003; 
Stodieck und Benz, 2014; Domes, 2015). Das Zwei-Pha-
sen-Filtrationsmodell basiert auf der Annahme eines 
abrupten Phasenwechsels von flüssiger zu fester Kon-
sistenz der Suspension und geht davon aus, dass die 
Materialeigenschaften innerhalb der jeweiligen Phasen 
unverändert bleiben.
Rückrechnungen der Ergebnisse mit dem Zwei-Phasen-
Filtrationsmodell ergaben gute Übereinstimmung der 
Filtrationsraten für den gesamten Variationsbereich der 
Versuche (Bild 1). 
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2.2 Materialeigenschaften des Filterkuchens
Material properties of the filter cake
Aus den Filtrationsversuchen gewonnene Proben des 
noch nicht abgebundenen Filterkuchenmaterials wur-
den bodenmechanisch untersucht (siehe Domes, 2015; 
Domes und Benz, 2015). Es ergab sich ein mittlerer 
Wassergehalt des Filterkuchens von w/z
fc
 = 0,3 und eine 
mittlere Durchlässigkeit k
fc
 = 7,5×10−8 m/s. Hierbei wur-
de kein signifikanter Einfluss des Verperssdrucks oder 
Wassergehalts der Suspension festgestellt. In Splitring-
Ödometerversuchen ergab sich eine deutliche Span-
nungsabhängigkeit der Steifigkeit, welche gut mit einer 
Exponentialfunktion nach Ohde/Janbu ausgedrückt 
werden kann:
'






= c m  (1)




. Versuchsergebnisse und berechnete Werte aus dem Filtrationsmodell




. Test results and back calculation with two-phase filtration model
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Bild 2 zeigt die Ödometersteifigkeit in Abhängigkeit 
von der Vertikalspannung für 15 bar Verpressdruck her-
gestellten Filterkuchen. Vergleichbar zu einer Überkon-
solidierung sind die Steifigkeiten für Spannungen unter-
halb des Verpressdrucks wesentlich höher als darüber. 
Bei Spannungen oberhalb des Verpressdrucks haben 
die Steifigkeiten aller Versuche einen ähnlichen Verlauf 
(grau schattierter Bereich). Die Steifigkeiten in diesem 
normalkonsolidierten Bereich lag bei einem Exponen-
ten von m = 0,75 zwischen E
oed,ref
  = 4,5 und 5,9 MPa. 
Die Steifigkeit für Spannungsbereiche unterhalb des 
Verpessdrucks lagen bei ca. E
oed,ref
  = 21 MPa.
In Triaxialversuchen konnte unter der Annahme einer 
linearen Mohr-Coulomb‘schen Bruchbedingung ein Rei-
bungswinkel von 37° und die Kohäsion von 30 kPa er-
mittelt werden.
3 Simulation der Zementfiltration mit 
der FEM
Simulation of cement grout filtration 
using FEM
Der Vorgang der Zementfiltration wurde in gekoppel-
ten Strömungs-Verformungs-Analysen numerisch nach-
vollzogen. Zum Einsatz kam ein Lagrange-FE-Ansatz, in 
welchem das zuvor beschriebene Zwei-Phasen-Filtrati-
onsmodell als Subroutine implementiert wurde. 
Da mit einem Lagrange-FE-Ansatz kein Fließen der 
flüssigen Zementsuspension abgebildet werden kann, 
wurde dies durch den Fluss des Porenwassers approxi-
miert. Hierzu wurde der Zementsuspension eine hohe 
Durchlässigkeit und geringe Steifigkeit zugewiesen.
Die Filtration der Zementsuspension wurde unter An-
nahme des Zwei-Phasen-Filtrationsmodells durch än-
dern der Materialeigenschaften von „Suspension“ zu 
„Filterkuchen“ realisiert. Die Materialinformation wird in 
einer Feldvariablen gespeichert, welche während der 
Berechnung von verschiedenen Routinen abgefragt 
werden kann. Das verwendete Filterkriterium basiert auf 
der Menge des von der Suspension drainierten Wassers.
Bild 2:  Ödometersteifigkeit E
oed 
des Filterkuchens, hergestellt mit 15 bar Verpressdruck
Figure 2: Stiffness Eoed
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3.1 Berechnung der Zementfiltration in 
einem Element
Calculation of cement grout filtration in an 
element
Basierend auf dem Zwei-Phasen-Filtrationsmodell kann 
die Filtration anhand der Durchlässigkeit und der Was-
sergehalte von Suspension und Filterkuchen berechnet 
werden. Das Volumen V
fc 
eines Filterkuchens mit Was-
sergehalt w/z
fc
 setzt sich zusammen aus dem Volumen 
der enthaltenen Zementpartikel V
c
 und dem Volumen 
des enthaltenen Wassers V
w,fc.
V V V ,fc c w f c= +  (2)
Zur Erzeugung eines Filterkuchens mit Volumen V
fc 
aus 
einer Suspension mit Wassergehalt w/z
ini
 ist folgendes 
Suspensionsvolumen erforderlich
V V V V,ini c w fc wT= + +  (3)
wobei ΔV
w
 der Anteil des Wassergehalts der Suspensi-
on ist, der in den Porenraum des Bodens ausgepresst 
wird. ΔV
w
 kann demnach wie folgt berechnet werden:
V V V, ,w w ini w fcT = -  (4)
Da die Masse der Zementpartikel m
c
 für das betrachtete 
Suspensionsvolumen konstant bleibt, ergibt sich das 
enthaltene Wasservolumen V
act
 aus dem aktuellen Was-
sergehalt w/z
act,
 der aktuellen Wassermasse m
w,act
 und 

















= =  (5)
Als Filterkriterium wurde für die FEM-Berechnung das 
Volumenverhältnis CVR des ausgefilterten Wassers 
zum Filterkuchenvolumen gewählt. Dieses errechnet 

























In der FEM-Berechnung ist das Filterkuchenvolumen 
identisch mit dem Elementvolumen.
Sobald das Volumenverhältnis CVR in der Berechnung 
für ein betrachtetes Element überschritten ist, werden 
die Materialeigenschaften des Elements von „flüssig“ 
(= Suspension) nach „fest“ (= Filterkuchen) angepasst. 
Da die Filtration nur an der Grenzfläche zu einem Fil-
termedium stattfindet, werden für die Berechnung des 
CVR nur diejenigen Elemente berücksichtigt, welche 
direkt an den Filterkuchen oder Boden angrenzen. Die 
Menge des ausgefilterten Wassers wird durch Inte-
grieren des Porenwasser-Flusses über die Zeit und die 
Filtrationsfläche ermittelt. Die Filtrationsfläche setzt sich 
hierbei aus allen Elementflächen zusammen, welche an 
Filterkuchen- oder Boden-Elemente angrenzen. 
Auf diese Weise kann nur eine Elementreihe pro Be-
rechnungsschritt ausfiltern, und daher müssen die Be-
rechnungsschritte ausreichend klein gewählt werden. 
Details zur Implementierung des Zwei-Phasen-Filtrati-
onsmodells in ABAQUS sowie weitere Ausführungen 
zu den Hintergründen sind in Domes (2015) näher 
beschrieben.
3.2 Validierung des FE-Modells
Validation of the FE model
Die Implementierung Zementfiltration in FEM wurde an-
hand der analytischen Lösung des Zwei-Phasen-Filtrati-
onsmodells für eindimensionale Strömung validiert. Als 
Startpunkt für den Filtrationsprozess wurde in der Simu-
lation angenommen, dass bei Berechnungsstart bereits 
1 cm Filterkuchen existiert. Der Zement wurde mittels ei-
nes linear-elastischen Materialmodells abgebildet.
Bei den Validierungsberechnungen wurde der Einfluss 
verschiedener Parameter untersucht. Die Schubstei-
figkeit G
g
 wurde variiert, da diese nicht bekannt und 
strenggenommen für die flüssige Suspension auch 
nicht physikalisch korrekt ist. Bei einer Variation von 
G
g 
zwischen 10 und 1.000 kPa war jedoch kein Ein-
fluss der Steifigkeit auf das Ergebnis zu erkennen und 
das Ergebnis der FEM-Simulation stimmte gut mit der 
analytischen Lösung überein. Dies zeigt, dass die nä-
herungsweise Abbildung des flüssigen Zements als 
Feststoff für diesen Fall angemessen ist und bestätigt 
die Annahme, dass die Wahl der Schubsteifigkeit eine 
untergeordnete Rolle spielt, da der Verpressdruck in 
Form von Porenwasserdrücken übertragen wird.
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Die Steifigkeit des Filterkuchens G
fc
 hat hingegen einen 
Einfluss auf die berechnete Filtrationszeit. Mit größerer 
Steifigkeit reduziert sich die Filtrationszeit und die nu-
merische Lösung nähert sich der analytischen Lösung 
an (Bild 3). Die analytische Lösung basiert auf der An-
nahme eines starren Filterkuchens und eines linearen 
Gradienten des Porenwasserdrucks im Filterkuchen. In 
der FEM-Simulation wird jedoch eine Konsolidierung 
des Filterkuchens berücksichtigt, und die Steifigkeit 
beeinflusst demnach den Druckgradienten im Filterku-
chen und somit die Strömungsgeschwindigkeit. Für die 
im Labor ermittelten Steifigkeiten des Filterkuchens er-
geben sich jedoch Ergebnisse nahe an der analytischen 
Lösung.
4 Numerische Simulation der Zement-
filtration bei Ankerherstellung
Numerical simulation of cement grout 
filtration during installation of ground 
anchors
4.1 Aufbau eines Filterkuchens im Bohrloch
Development of a filter cake in the borehole
Die Entwicklung des Filterkuchens im Bohrloch während 
der Ankerherstellung wurde in einer 3D-Simulation un-
tersucht (Bild 4). Es wurden zwei Verpressstufen von je 
3 m simuliert, in welchen eine konstante Strömungsge-
schwindigkeit ( = Pumprate) an der Oberkante der Ver-
rohrung aufgebracht wird, bis der Suspensionsdruck von 
30 bar erreicht oder die gesamte Zementsuspension 
ausgefiltert ist. Filtration wurde nur für Elemente in der 
Verpressstrecke zugelassen, da davon auszugehen ist, 
dass in der Realität der Strömungsdruck ein Heranwach-
sen des Filterkuchens in der Verrohrung verhindert. Zwi-
schen den Verpressstufen wird die Strömung auf Null 
gesetzt und das Ziehen der Verrohrung durch Änderung 
des Materials der Verrohrungselemente simuliert.
Für Boden und Verrohrung wurde ein linear-elastisches 
Materialmodell gewählt, für die Zementsuspension ein 
elastisch-ideal-plastisches Modell mit Mohr-Coulomb-
Bruchbedingung.
Bild 3: Entwicklung der Filterkuchendicke für verschiedene Steifigkeiten des Filterkuchens
Figure 3: Filter cake development with time for varying filter cake stiffness Gfc
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Bild 4: 3D-FEM-Modell eines Vertikalankers
Figure 4: 3D FEM model of a vertical ground anchor
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Die Entwicklung des Filterkuchens während des Ver-
pressvorgangs sowie der Porenwasserdruck an ver-
schiedenen Positionen sind in Bild  5 dargestellt. Der 
Filterkuchen entwickelt sich gleichmäßig entlang der 
Verpressstrecke von der Bohrlochwandung nach in-
nen und der Aufbau des Filterkuchens in im ersten und 
zweiten Verpessabschnitt (0-3 und 3-6 m) ähneln sich 
stark. Der Verpressdruck baut sich sukzessive mit stei-
gender Filterkuchendicke auf, da der hydraulische Wi-
derstand durch den Filterkuchen vergrößert wird. Die 
Entwicklung des Verpressdrucks ist für beide Verpress-
stufen nahezu identisch. Aus diesen Gründen wurde für 
weitere Berechnungen und Parameterstudien ein hori-
zontaler Modellausschnitt verwendet. 
4.2 Modellausschnitt im ebenen  
Verformungszustand
Section of plane strain model
Für Parameterstudien und Untersuchungen der Span-
nungen und Verformungen im Filterkuchen und angren-
zenden Boden wurde ein Modellausschnitt im ebenen 
Verformungszustand verwendet (siehe Bild 6). 
Um die Spannungen und Verformungen zutreffend ab-
bilden zu können, wurden für die Berechnungen am 
Modellauschnitt höherwertige Materialmodelle ver-
wendet. Für den Boden wurde das HS-small-Modell 
(Benz,  2007) gewählt, für die Zementsuspension ein 
Bild 5:  Entwicklung des Filterkuchens und des Verpressdrucks im Bohrloch
Figure 5: Development of filter cake and grouting pressure inside the borehole
Bild 6: Filtrationsmodell im ebenen Verformungszustand
Figure 6: Plane strain filtration model
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elastisch-ideal-plastisches Mohr-Coulomb-Modell mit 
spannungsabhängiger Steifigkeit. Die verwendeten Be-
rechnungsparameter sind in Tabelle 1 dargestellt. 
Um den Verpressvorgang zu simulieren, wurde so lan-
ge eine konstante Strömung von der Bohrlochmitte aus 
aufgebracht, bis entweder der angestrebte Verpress-
druck von 10, 20 oder 30 bar erreicht wurde oder alle 
Elemente im Bohrloch ausgefiltert waren.
In Parameterstudien wurde der Einfluss der Material-
eigenschaften des Filterkuchens und des Bodens un-
tersucht. Hier zeigte sich wie erwartet, dass bei grö-
ßerer Filterkuchensteifigkeit ein größerer Anteil des 
Verpressdrucks aufrechterhalten werden kann, da der 
Filterkuchen eine Rückverformung des Bodens bei Ent-
lastung behindert.
Ebenso wurde die Durchlässigkeit des Filterkuchens im 
Bereich der in den Laborversuchen ermittelten Werte 
variiert. Hier zeigte sich, dass mit geringerer Durchläs-
sigkeit durch den größeren hydraulischen Widerstand 
auch höhere Verpressdrücke erreicht werden können 
und somit auch höhere Radialspannungen nach dem 
Verpressen erreicht werden.
Durch Variieren der Höhe des Verpressdrucks und der 
Pumprate (Strömung) wurde der Einfluss der Herstel-
lungsparameter untersucht (Bild 7 und Bild 8). Zusätzlich 
wurde die horizontale Ausgangsspannung im Boden 
von s‘
H 
= 50 kPa bis 100 kPa variiert (grau schattierter 
Bereich). Die durchgezogene Linie stellt Berechnungen 
dar, bei denen der Verpressvorgang bis zur vollständi-
gen Filtration aller Zementelemente simuliert wurde. 
Die gestrichelten Linien zeigen Berechnungen, bei de-
nen der Verpressvorgang bei Erreichen eines vorgege-
benen Verpressdrucks abgebrochen wurde. 





Gref MPa 1 11 E
ref
50 MPa 45
n - 0,489 0,24 E
oed
ref MPa 45
m - 0,75 0,75 E
UR
ref MPa 135
pref kPa 100 100 m - 0,5
c‘ kPa 0 30 pref kPa 100
j‘ ° 38 38 nur - 0,2












CVR - 0,323 g
0,7
- 1,3 x 10-4
k m/s 1,0 7,5 x 10-8 k m/s 5 x 10-4
Tabelle 1: Materialparameter verwendet für das 3D-FEM-Modell der Ankerherstellung
Table 1: Material parameters used for the 3D FEM model of ground anchor installation
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Bild  7 zeigt, dass bei höheren Pumpraten höhere 
Verpressdrücke erreicht werden, bevor der gesam-
te Zement im Bohrlochquerschnitt ausgefiltert ist. Der 
Verpressdruck baut sich durch den hydraulischen 
Widerstand des Filterkuchens auf und bei höherer 
Pumprate entsteht somit ein höherer Druck. 
Ein Verpressdruck von 30 bar in der Verpressstrecke ist 
nur bei einer sehr hohen Pumprate (160 l/min/3 m Ver-
pressstrecke) zu erreichen. Bei geringeren Pumpraten 
ist der gesamte Zement bereits bei Erreichen geringe-
rer Drücke vollständig ausgefiltert.
Die verbleibenden Radialspannungen auf dem Ver-
presskörper nach dem Verpressen sind in Bild 8 darge-
stellt. Bei vollständiger Filtration steigen die erreichten 
Radialspannungen mit der Pumprate, da hier größere 
Verpressdrücke erreicht werden konnten. Das gesamte 
Bohrloch ist mit Filterkuchenmaterial gefüllt und somit 
wird eine Rückverformung des Bodens behindert und 
ein Teil des Verpressdrucks als Radialspannung konser-
viert.
Wurde der Verpressvorgang allerdings bei Erreichen ei-
nes festgelegten Verpressdrucks abgebrochen, nimmt 
die verbleibende Radialspannung mit zunehmender 
Pumprate ab. Dies erklärt sich damit, dass bei höhe-
rer Pumprate die angestrebten Drücke schon bei ei-
ner geringeren Filterkuchendicke erreicht wurden. Ein 
dünnerer Filterkuchen stellt jedoch einen geringeren 
Widerstand zur Rückverformung des Bodens nach dem 
Verpressen dar und es wird nur ein geringerer Anteil 
der Spannungen aufrechterhalten.
Dies zeigt deutlich, dass sowohl die Höhe des Ver-
pressdrucks als auch die Pumprate und Verpressdauer 
einen maßgeblichen Einfluss auf die verbleibenden Ra-
dialspannungen auf dem Filterkuchen – und somit auch 
auf den Herausziehwiderstand – haben. 
Anzustreben wäre hier ein möglichst hoher Verpress-




Um den Verpressvorgang bei der Ankerherstellung in 
der FEM simulieren zu können, wurde die Zementfilt-
ration basierend auf der Zwei-Phasen-Filtrationstheorie 
als Subroutine implementiert. Hierbei wurden in Abhän-
gigkeit des ausgefilterten Wassers die Materialeigen-
schaften des Verpressguts von „flüssiger“ Suspension 
zu Filterkuchen geändert.
Simulationen des Verpressvorgangs zeigten, dass sich 
ein Filterkuchen gleichmäßig an der Bohrlochwandung 
ausbildet und bei konstanter Pumprate der Verpress-
druck sukzessive steigt.
FEM-Simulationen bestätigten, dass durch das Verpres-
sen die Radialspannungen auf den Verpresskörper und 
im angrenzenden Boden erhöht werden. Hierbei spie-
len sowohl der Verpressdruck, Pumprate als auch die 
Verpressdauer eine Rolle. Je höher der in der Verpress-
strecke erreichte Verpressdruck, desto größer sind die 
Bild 7:  Schematische Darstellung der erreichten Ver-
pressdrücke für unterschiedliche Pumpraten
Figure 7: Schematic presentation of grouting pressures 
achieved for different pumping rates
Bild 8: Schematische Darstellung der effektiven Radial-
spannung auf dem Verpresskörper nach dem 
Verpressen
Figure 8: Schematic presentation of effective radial  
stresses on grout body after grouting
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verbleibenden radialen Spannungen für den Fall, dass 
die Suspension im gesamten Bohrlochquerschnitt aus-
gefiltert ist. Der maximal mögliche Verpressdruck inner-
halb der Verpressstrecke ist bei nichtbindigen Böden 
von der Pumprate und der Durchlässigkeit des Filter-
kuchens abhängig. Hierbei sei jedoch erwähnt, dass 
der Zement auch innerhalb der Verrohrung ausfiltert, 
sobald der Zement in der Verpressstrecke vollständig 
ausgefiltert ist, und dadurch der Verpressdruck an der 
Pumpe rasch weiter steigt, ohne dass dies einen maß-
geblichen Einfluss auf die Spannungen in der Verpress-
strecke hat. 
Die Zementfiltration hat einen maßgeblichen Einfluss 
auf den Erfolg des Verpressens, da der hydraulische 
Widerstand des Filterkuchens das Aufbringen des Ver-
pressdrucks ermöglicht und der Porenwasserdruck in 
effektive Spannungen umgewandelt wird. Außerdem 
behindert der Filterkuchen die Rückverformung des 
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Es ist geplant, neben dem bestehenden Schiffshebe-
werk Lüneburg bei Scharnebeck eine neue Schleu-
se zu errichten. Für den Bau dieser Schleuse ist eine 
Baugrube mit einer Breite von etwa 60 m sowie einer 
Tiefe von ca. 26 m erforderlich. Die Länge der Bau-
grube beträgt insgesamt etwa 260 m. Hinsichtlich Pla-
nung und Bau der Schleuse Lüneburg liegen besondere 
Randbedingungen vor, da das benachbarte Schiffshe-
bewerk während des Baus und auch während des Be-
triebs der neuen Schleuse weiterhin befahren werden 
soll. Ein besonderes Augenmerk ist hierbei auf die zu-
lässigen Verformungen des bestehenden Schiffshebe-
werks infolge der benachbarten Bautätigkeit gerichtet. 
Im Rahmen einer Machbarkeitsstudie wurden durch die 
BAW, Dienststelle Hamburg, erste Untersuchungen zum 
Verformungsverhalten des Schiffshebewerks infolge 
des Baus einer benachbarten Baugrube durchgeführt. 
Hierauf aufbauend wurde die Ingenieurgemeinschaft 
„Baugrube Schleuse Lüneburg“ beauftragt, die Planung 
der Baugrube für die Schleuse Lüneburg vorzunehmen. 
Dies beinhaltet auch die Festlegung des notwendigen 
Abstands zwischen Schleuse und Schiffshebewerk auf 
Basis numerischer Untersuchungen. 
In einer Vorstudie am ebenen Finite-Elemente-Modell 
wurde der Abstand zwischen Baugrube und Schiffshe-
bewerk zu 60 m festgelegt. 
Um die Verformungen des Schiffshebewerkes infolge 
des Baus der neuen Schleuse Lüneburg jedoch mög-
lichst realitätsnah zu prognostizieren und die Ergeb-
nisse der ebenen Berechnungen abzusichern, werden 
zusätzliche Untersuchungen am räumlichen Finite-Ele-
mente-Modell durchgeführt.
Im Rahmen dieses Beitrages werden die durchgeführ-
ten numerischen Berechnungen sowie Besonderheiten 
der Modellbildung diskutiert. Es werden die Ergebnisse 
der Verformungsprognose vorgestellt und mit den vor-
gegebenen Grenzwerten für die maximale Auslenkung 
der Türme des Schiffshebewerkes verglichen. Abschlie-
ßend wird ein Vergleich der aus dem numerischen Mo-
dell abgeleiteten Erddruckfiguren mit Ansätzen aus den 
gängigen nationalen Regelwerken gezeigt. 
The construction of a new lock is planned near the exist-
ing ship lift in Lüneburg Scharnebeck. Therefore, a build-
ing pit with the following dimensions has to be construct-
ed: height: 26 m, width: 60 m, length: 260 m. Challenging 
boundary conditions for the design and construction of 
Lüneburg lock exist as the neighbouring ship lift will 
remain in operation throughout the entire construction 
process. The resulting deformations of the existing ship 
lift owing to the construction works are of particular in-
terest. Initial numerical investigations of the behaviour of 
the ship lift due to the construction of a building pit next 
to it were carried out by the BAW in Hamburg. Based on 
this feasibility study, the “Ingenieurgemeinschaft Bau-
grube Schleuse Lüneburg” was awarded the contract to 
design the building pit for the new lock. 
In the course of a preliminary study using 2d finite ele-
ment simulations, the distance between the new lock 
and the ship lift was determined to be at least 60 m so 
that the resulting deformations of the ship lift remain 
below the predefined limit values.
A complex 3d finite element simulation is being per-
formed to arrive at a more realistic prognosis of the de-
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formations of the ship lift due to the adjacent construc-
tion work. 
The numerical model used is presented in this paper. 
Furthermore, the paper describes specific modelling is-
sues relating to the 3d simulation. The resulting defor-
mations of the ship lift are discussed and compared with 
the predefined limit values. Finally, the resulting earth 
pressure distribution obtained in the numerical simula-
tion is compared with the conventional earth pressure 
distribution approaches found in national standards.
1 Einleitung
Introduction
Der 1976 eingeweihte Elbe-Seitenkanal (ESK) verbindet 
den Hamburger Hafen mit dem Hinterland und über 
den Mittellandkanal mit dem gesamten deutschen Was-
serstraßennetz. Der ESK zweigt westlich von Wolfsburg 
vom Mittellandkanal ab (NN +65,0 m) und erreicht nach 
115 km kurz oberhalb des Wehres Geesthacht die Elbe 
(NN +4,0 m). Die Höhendifferenz von 61,0 m überwindet 
der Kanal mit nur zwei Abstiegsbauwerken, den Schleu-
sen Uelzen I und II (Fallhöhe 23,0 m) und dem Schiffshe-
bewerk (SHW) Lüneburg (Fallhöhe 38,0 m) (siehe Bild 1).
Die Schleusen Uelzen I und Uelzen II besitzen eine 
Nutzlänge von 185 m bei einer Breite von 12 m bzw. 
12,5 m. Die Tröge des Schiffshebewerks Lüneburg 
haben ebenfalls eine Breite von 12 m, jedoch nur eine 
Nutzlänge von 100 m. Das Schiffshebewerk stellt somit 
einen Engpass dar, weil bereits Großmotorschiffe mit 
110 m Länge das Hebewerk nicht passieren können.
Um die gegenwärtige Verkehrssituation am ESK zu 
verbessern, plant das Neubauamt für den Ausbau des 
Mittellandkanals (NBA) in Hannover den Neubau einer 
Schiffsschleuse. Die geplante Schleuse hat eine nutz-
bare Kammerlänge von 225 m und eine Kammerbreite 
von 12,5 m. Die Ausführung der Schleuse ist in Massiv-
bauweise geplant mit einem geschlossenen Rahmen als 
Tragkonstruktion. Die Sparbecken sind etagenförmig in 
die Kammerwände integriert. Es ist geplant, die Schleu-
se – wie das bestehende Schiffshebewerk – flach zu 
gründen (siehe Bild 2).
Bild 1: Elbe-Seitenkanal (Quelle: WSA Uelzen)
Figure 1: Elbe-Seitenkanal (Source: WSA Uelzen)
Bild 2: Geplante Schleuse einschl. Baugrube und SHW im Querschnitt (Quelle: Ingenieurgemeinschaft „Baugrube Schleuse 
Lüneburg“)
Figure 2: Planned lock including building pit and ship lift (Source: “Ingenieurgemeinschaft Baugrube Schleuse Lüneburg”)
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Die neue Schleuse soll westlich des vorhandenen 
Schiffshebewerks errichtet werden (siehe Bild 3). Die 
Ingenieurgemeinschaft „Baugrube Schleuse Lüneburg“ 
bestehend aus den Büros grbv (Objektplanung), 
Grontmij (Tragwerksplanungen) und GuD (Numerische 
Berechnungen) wurde mit der Planung der Baugrube 
für die Schleuse beauftragt. Der Achsabstand der Bau-
werke ist ein Gegenstand der derzeitigen Planung. Im 
Rahmen der Planungen der Baugrube werden 2D- und 
3D-Berechnungen mittels der Finite-Element-Methode 
(FEM) durchgeführt. Der Standort und der Bauablauf der 
Schleuse sind dahingehend zu überprüfen, ob die Aus-
wirkungen durch die Baugrube und das spätere Schleu-
senbauwerk auf das vorhandene setzungsempfindliche 
Schiffshebewerk verträglich sind.
2 Geologie und Grundwasser-
verhältnisse
Geology and groundwater conditions
Das Untersuchungsgebiet liegt am Rande des Elbe-
Urstromtals. Das Gebiet südlich des Schiffshebewerks 
und der geplanten Schleuse gehört zur Geest, während 
der nach Norden abfallende Bereich zur Vorgeest ge-
hört und dem Urstromtal anzurechnen ist. 
Der Baugrund im Bereich des Schiffshebewerks und 
der geplanten Schleuse besteht überwiegend aus 
dicht bis sehr dicht gelagerten, nichtbindigen Böden 
mit einer vergleichsweise dünnen, in seiner Mächtig-
keit stark schwankenden, eingelagerten bindigen 
Schicht (Beckenschluff). Als unterste erkundete Bo-
denschicht liegt eine Schicht aus sehr dicht gelager-
tem Beckensand vor. Überlagert wird diese Schicht 
Bild 3: Entwurfsskizze SHW Lüneburg und geplante 
Schleuse mit erweiterten Vorhäfen (Quelle: NBA 
Hannover, Stand 2010)
Figure 3: Design sketch of Lüneburg ship lift and planned 
lock (Source: NBA Hannover, 2010)
von dem o. g. Beckenschluff. Hierauf folgen Schmelz-
wasserablagerungen. Weiter Richtung Norden wurden 
unregelmäßig geformte Linsen und Einzelschollen von 
Geschiebemergel und Schluff angetroffen. Der geolo-
gische Längsschnitt in Bild 4 zeigt beispielhaft den Ver-
lauf der Bodenschichten im Bereich der geplanten 
Schleuse.
Im Untersuchungsgebiet liegen zwei Grundwasserstock-
werke vor. Das erste (obere) Grundwasserstockwerk 
wird aus den oberen Sanden sowie den Schmelzwas-
serablagerungen gebildet und wird von der Becken-
schluffschicht unterlagert, welche als Stockwerkstrenner 
fungiert. Im Liegenden dieses Grundwassergeringleiters 
befindet sich das zweite (untere) Grundwasserstock-
werk, das aus dem Beckensand gebildet wird. 
Die Grundwasserverhältnisse im Untersuchungsge-
biet werden durch die tief in den oberen Grundwas-
serleiter eingreifenden Bauwerksteile des Schiffshe-
bewerks, durch die Wasserstände des ungedichteten 
unteren Vorhafens sowie durch das im Bereich des 
Schiffshebewerks verlegte Dränagesystem geprägt. 
Aufgrund dieser zahlreichen Wirkfaktoren liegt im Un-
tersuchungsgebiet ein äußerst komplexes Grundwas-
ser-Strömungsfeld vor.
Um die Auswirkungen des Baus der Schleuse auf die 
Grundwasser-Strömungsverhältnisse zu erfassen, wird 
zeitgleich zu den Planungen der Baugrube ein 3D-
Grundwassermodell des Untersuchungsgebiets erstellt. 
Die Ergebnisse dieser Untersuchungen können somit 
direkt in die Tragwerksplanung der Schleusenbaugrube 
sowie die 3D-FEM-Berechnungen einfließen.
Bild 4: Geologischer Längsschnitt (Nord-Süd-Richtung)  
im Bereich der geplanten Schleuse
Figure 4: Geological longitudinal section (north-south  
direction) in the area of the planned lock
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3 Voruntersuchungen zur Lage der 
Schleuse




Im Jahr 2010 wurde die Bundesanstalt für Wasserbau, 
Dienststelle Hamburg, beauftragt, das NBA Hannover 
bei der Konzeption der Baugrube sowie der Lage der 
neuen Schleuse zu beraten. Hierbei galt es zunächst 
anhand einer Voruntersuchung Aussagen zum Ver-
formungsverhalten des Schiffshebewerks einschließ-
lich einer ersten Abschätzung zur möglichen Lage der 
Schleuse zu treffen.
Für die Festlegung des genauen Standorts der Schleu-
se waren die Auswirkungen aus der Bauausführung 
und dem Betrieb auf das benachbarte bestehende He-
bewerk zu untersuchen. Der seitliche Abstand zwischen 
dem Schiffshebewerk und der neuen Schleuse wurde 
hierfür mittels 2D-FEM-Berechnungen unter Anwen-
dung der Software Plaxis 2D untersucht. Hierbei erfolg-
te die Schnittführung in Oberwasser-Richtung, durch 
die südlichen Türme des Schiffshebewerks und das 
Oberhaupt der Schleuse (siehe Bild 5).
Bild 5: Lageplan SHW Lüneburg und geplante Schleuse 
einschl. Schnittführung 2D-FEM-Untersuchung
Figure 5: Site plan of the ship lift and planned lock inclu-
ding profile for the preliminary 2d finite element 
simulation
Im Untersuchungsbereich lagen zu diesem Zeitpunkt 
lediglich Altaufschlüsse aus den zum Bau des Schiffshe-
bewerks durchgeführten Baugrunderkundungen (1967 
bis 1970) vor. Diese lagen jedoch vorwiegend im Bereich 
des Schiffshebewerks und der Trasse des ESK, sodass 
für den Bereich der geplanten Schleuse Annahmen zur 
möglichen Bodenschichtung getroffen werden mussten.
Sämtliche Baugrundschichten wurden mit dem elasto-
plastischen Stoffgesetz HS-Small modelliert. Grundlage 
für die Wahl der Bodenparameter waren die von der 
BAW erstellten Baugrundgutachten (1967/68) aus de-
nen die benötigten Stoffparameter abgeleitet wurden. 
Die Wahl der zusätzlich erforderlichen Materialpara-
meter zur Beschreibung des initialen Schubmoduls bei 
kleinen Dehnungen erfolgte anhand von Korrelationen 
in Anlehnung an die Empfehlungen von Benz (2007) so-
wie Erfahrungswerten der BAW.
Die Berechnungen wurden der Historie bzw. dem 
Bauablauf des Schiffshebewerks und der geplanten 
Schleuse entsprechend durchgeführt. Das Schiffshebe-
werk wurde in einer geböschten Baugrube mithilfe ei-
ner Grundwasserabsenkung hergestellt und entspre-
chend modelliert. Die Baugrube der geplanten Schleuse 
wurde als ausgesteifte Baugrube in Schlitzwandbau-
weise mit rückverankerter Unterwasserbetonsohle mo-
delliert (siehe Bild 6). Hinsichtlich des Baugrubenver-
baus mussten ebenfalls Annahmen getroffen werden.
3.2 Ergebnisse der Parameterstudien
Results of the parametric studies
Der Schwerpunkt der numerischen Untersuchung lag in 
der Bewertung der Verschiebungen am bestehenden 
Schiffshebewerk, verursacht durch den Bau und den 
Betrieb der geplanten Schleuse. Zur Beurteilung der Er-
gebnisse wurden daher die vertikalen Verschiebungen 
Bild 6: Ausschnitt 2D-FEM-Modell
Figure 6: Extract from the 2d finite element model
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der Sohle unter dem westlichen Trog des Schiffshebe-
werks für verschiedene Modelle mit unterschiedlichen 
Abständen zwischen Schiffshebewerk und Schleuse 
unter unterschiedlichen Randbedingungen ermittelt 
und ausgewertet
Der Abstand zwischen Schleuse und Schiffshebewerk 
wurde zwischen 30 m und 60 m variiert. Wie erwartet, 
weist das Schiffshebewerk infolge des Schleusenneu-
baus eine Kippbewegung Richtung Schleuse auf. Bild 7 
zeigt die maximalen vertikalen Verschiebungen der 
Schiffshebewerksohle (westlicher Trog) und Verkippun-
gen für verschiedene Abstände zwischen Schleuse und 
Schiffshebewerk.
Da zum Zeitpunkt dieser Voruntersuchung eine Vielzahl 
der maßgeblichen Modellparameter noch unbekannt 
waren und somit das numerische Modell in großem 
Umfang auf Annahmen beruhte, wurde empfohlen, die 
dargestellten Ergebnisse lediglich als eine grobe Ab-
schätzung der zu erwartenden Verformungen anzuse-
hen. Es wurde anhand von Parameterstudien gezeigt, 
dass die ermittelten Verformungen unter Veränderung 
einiger Kenngrößen mehr oder weniger stark variieren 
können.
Unter anderem wurden der Einfluss einiger Bodenpa-
rameter, wie z.  B. der Bodensteifigkeiten untersucht, 
sowie die Wahl des Stoffgesetzes. Zur Bewertung der 
Wahl des Stoffgesetzes HS-Small wurde das Stoffge-
setz Hardening Soil ohne Berücksichtigung des initialen 
Schubmoduls G
0
 und somit höherer Steifigkeiten in Be-
reichen kleiner Dehnungen in zwei Vergleichsrechnun-
gen (Abstand Schleuse – Schiffshebewerk: 30 m und 
50 m) verwendet. Dies führte bei beiden Beispielrech-
nungen zu erheblichen Setzungszunahmen unterhalb 
der Schiffshebewerkssohle. Die Berücksichtigung der 
‚Small-Strain-Stiffness’ hat somit maßgeblichen Einfluss 




Um belastbarere Prognosen zu den Verformungen am 
Schiffshebewerk machen zu können, wurde entspre-
chend empfohlen, die derzeit angenommenen Mo-
dellparameter zu verifizieren. Hierfür wurde eine um-
fassende Baugrunderkundung ausgearbeitet, welche 
2010/2011 zur Ausführung kam. Im Zuge dieser Bau-
Bild 7: Setzungen SHW Sohlplatte westlicher Trog (2D-FE-Untersuchung zum Abstand Schleuse – SHW, 2010)
Figure 7: Settlements of the western trough foundation of the ship lift (2d finite element simulation of the distance between 
lock and ship lift, 2010)
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grunderkundung wurden zum einen die Schichtenver-
läufe im Bereich der geplanten Schleuse flächenhaft 
erkundet sowie zum anderen die Stoffparameter zur 
Beschreibung des Materialverhaltens der einzelnen Bo-
denschichten mittels geotechnischer Feld- und Labor-
versuche ermittelt. Zusätzlich wurden für die Ermittlung 
elastischer Bodeneigenschaften an zwei Gruppen von 
jeweils drei Bohrlöchern geophysikalische Crosshole- 
und Downhole-Versuche vorgenommen.
Für eine fundierte Aussagekraft des Simulationsmo-
dells war es erforderlich, die Ausführung der Baugrube 
zu präzisieren, um deren Bauablauf, Ausbau und Stei-
figkeit möglichst genau in das Modell einfließen lassen 
zu können. Dies erfolgt derzeit im Zuge der Planungen 
der Ingenieursgemeinschaft „Baugrube Schleuse Lü-
neburg“. Im Rahmen dieser Planungen der Baugrube 
werden nun unter Verwendung der o. g. ermittelten Mo-
dellparameter 2D- und 3D-FEM-Berechnungen durch-
geführt mit dem Ziel einer wirklichkeitsnahen Erfassung 
der Wechselwirkungen aus der Herstellung und dem 




Durch die Ingenieurgemeinschaft „Baugrube Schleuse 
Lüneburg“ erfolgt zurzeit die Planung der Baugrube für 
die neue Schleuse Lüneburg.
Der geplante Schleusenneubau hat eine nutzbare Kam- 
merlänge von 225 m und eine Kammerbreite von 12,50 m. 
Bei der zugrunde liegenden Planung wird von einer Spar-
schleuse mit etagenförmig in den Kammerwänden integ-
rierten Sparbecken ausgegangen, siehe Bild 2.
Für die Schleuse ist eine Baugrube erforderlich, die die 
folgenden lichten Abmessungen aufweist:
 • Länge: ca. 262 m
 • Breite (Regelbereich): ca. 56 m
 • Breite (Umlaufbereich): ca. 65 m
 • Tiefe: ca. 26 m
Aufbauend auf den Ergebnissen der Machbarkeitsstu-
die der BAW, Dienststelle Hamburg, die in den vorher-
gehenden Abschnitten dargestellt wurde, sowie unter 
Berücksichtigung der detaillierten Baugrunduntersu-
chungen im Bereich der geplanten Schleuse Lüneburg 
wurden umfangreiche Studien am ebenen numerischen 
Modell zur Festlegung des Abstandes der Schleuse 
zum Schiffshebewerk sowie zur Abstimmung eines 
bevorzugten Baugrubenkonzepts durchgeführt. Eine 
detaillierte Darstellung der im Rahmen der Vorstudie 
durchgeführten numerischen Berechnungen entfällt an 
dieser Stelle aus Platzgründen.
Die Ergebnisse der Vorplanung sind jedoch nachfol-
gend zusammengefasst:
Der Abstand der Schleuse zum Schiffshebewerk wurde 
zu 60 m festgelegt, da sich anhand der ebenen Berech-
nungen zeigte, dass in diesem Fall die vorgegebenen 
Grenzwerte der zulässigen Verformungen des Schiffs-
hebewerks eingehalten werden konnten. 
Die Baugrube wird durch eine vierfach gestützte Schlitz-
wand mit der Schlitzwanddicke von 1,5 m umschlossen. 
Es wird hierbei eine kombinierte Stützung aus einer 
oberen Steifenlage und drei darunter angeordneten 
Ankerlagen gewählt.
Ein Schnitt durch die Baugrube mit der vorgesehenen 
Aussteifungskonstruktion bestehend aus oberer Stei-
fenlage und drei darunter angeordneten Ankerlagen ist 
nachfolgend in Bild 8 dargestellt.
Die Baugrubensohle wird als Unterwasserbetonsohle 
mit einer Rückverankerung durch GEWI-Pfähle geplant.
Eine Draufsicht auf die Baugrube mit einem möglichen 
Steifenlayout ist in Bild 9 dargestellt.
Zur Reduzierung der Einwirkungen auf die Verbauwand 
wird unter Berücksichtigung eines Mindestflurabstan-
des von ca. 0,50 m zu den vorhandenen Grundwas-
serniveaus ein großflächiger Voraushub zur Errich-
tung der Arbeitsebenen auf dem Niveau NHN +12,00 
m (Bereich Süd und Südwest) bzw. auf dem Niveau 
NHN +10,00 m (übrige Bereiche) vorgenommen. Die Ar-
beitsebenen erhalten eine Gesamtbreite von 15 m, wo-
bei 5 m für einen umlaufenden Fahrweg und 10 m als 
Arbeitsraum und für BE-Fläche vorgesehen sind. 
Im Bereich zwischen dem Schiffshebewerk und der 
Baugrube wird nur der erforderliche Arbeitsraum von 
15 m Breite neben der Baugrube vorab ausgehoben. 
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Hierdurch verbleibt bauzeitlich eine Bodenmiete 
(s.  Bild  10). Dies hat zur Folge, dass die Mitnahme-
hebungen während des Aushubes der Baugrube und 
damit auch die Verformungen des Schiffshebewerks 
reduziert werden. Parallel zum Schleusenneubau nach 
Fertigstellung der Baugrube wird diese Bodenmiete 
sukzessive rückgebaut, sodass die Setzungen im End-
zustand, welche vorwiegend durch die Eigengewichts-
lasten des Schleusenneubaus hervorgerufen werden, 
reduziert werden. 
Die nachfolgend beschriebenen numerischen Berech-
nungen am räumlichen FE-Modell werden unter Be-
rücksichtigung dieses Baugrubenkonzeptes durchge-
führt.
Bild 8: Schnitt durch die Baugrube der neuen Schleuse Lüneburg
Figure 8: Cross-section of the building pit for Lüneburg lock
Bild 9: Draufsicht auf die Baugrube der neuen Schleuse Lüneburg mit möglichem Steifenlayout (Planungsstand 03/2015)
Figure 9: Plan view of the building pit of Lüneburg lock with a potential strut layout (as at 03/2015)
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6 Numerische Modellierung
Numerical modelling
In diesem Abschnitt wird das verwendete räumliche 
Finite-Elemente-Modell der Baugrube Schleuse Lüne-
burg zur Prognose der Verformungen des benachbar-
ten Schiffshebewerks vorgestellt. 
Ziel der numerischen Modellierung ist neben der Prog-
nose der Verformungen des Schiffshebewerks infolge 
des Baus der benachbarten Schleuse auch eine Ab-
schätzung der Erddruckbelastung auf die Baugruben-
wände. Somit ist es erforderlich, dass der Bauablauf zur 
Errichtung der Baugrube möglichst vollständig im nu-
merischen Modell berücksichtigt wird.
6.1 Stoffmodell und -kennwerte
Soil model and soil parameters
In den numerischen Berechnungen wird der Bau-
grundaufbau gemäß den in Abschnitt 2 dargestell-
ten Randbedingungen berücksichtigt. Somit sind 
im Wesentlichen Beckensand und -schluff sowie die 
Schmelzwassersande und -kiese die maßgebenden 
Bodenschichten. Obere Sande wurden nur im nörd-
lichen Bereich der geplanten Schleuse vorgefunden, 
Geschiebemergel wurde im modellierten Bereich nicht 
angetroffen.
Für den Untergrund wird in allen Berechnungen das 
Hardening-Soil-Modell mit Small-Strain-Erweiterung ver- 
wendet. Dieses Modell ist in der Literatur ausführlich 
dokumentiert und wird deshalb nachfolgend nur kurz 
beschrieben, siehe z.  B. Schanz (1998), Schanz et al. 
(1999), Plaxis (2012).
Das Hardening-Soil-(HS)-Modell gehört zur Familie der 
„Double Hardening“ Modelle. Durch die Einführung 
zweier weiterer Fließbedingungen neben der Grenzbe-
dingung nach Mohr-Coulomb können sowohl irreversib-
le Schubverzerrungen aus deviatorischer Erstbelastung 
als auch irreversible Volumendehnungen aus isotroper 
Erstbelastung beschrieben werden. Weitere Merkmale 
des Modells sind die spannungsabhängige Steifigkeit 
und die Unterscheidung zwischen Erst- sowie Ent- und 
Wiederbelastung mittels einer isotropen Fließfläche im 
Spannungsraum. 
In der Vergangenheit wurde oft darüber berichtet, 
dass Materialien unter dynamischer Lasteinwirkung 
höhere Steifigkeiten aufweisen als bei quasi-statischer 
Lasteinwirkung. Mit der Entwicklung neuer Mess- 
methoden wurde jedoch klar, dass diese in dynami-
schen Anwendungen beobachtete höhere Materi-
alsteifigkeit nicht nur auf die Art der Last (also dyna-
misch oder annähernd statisch) zurückzuführen ist, 
sondern vielmehr auf das Dehnungsniveau. Bei sehr 
kleinen Dehnungsniveaus sind die Bodensteifigkeiten 
um ein Vielfaches höher als die in klassischen Labor-
versuchen bei relativ großen Dehnungen ermittelten 
Steifigkeiten. Das Hardening-Soil-Modell mit Small-
Strain-Erweiterung trägt diesem Sachverhalt Rech-
nung, siehe hierzu z. B. Benz (2007). 
Neben der Sekantensteifigkeit E
ur
 für große Dehnun-
gen wird im Hardening-Soil-Modell mit Small-Strain-
Erweiterung (kurz HS-Small oder HSS) der Schubmodul 
G
0
 definiert, der die Steifigkeit bei sehr kleinen Deh-
nungsniveaus beschreibt. Die Querdehnzahl νur wird 
wie im Hardening-Soil-Modell im gesamten Dehnungs-
bereich als konstant angenommen. Zur Definition der 
dehnungsabhängigen und spannungsabhängigen Stei-
figkeit verwendet das HS-Small-Modell neben den be-









Bild 10: Geometrie der Bodenmiete neben dem Schiffs-
hebewerk
Figure 10: Geometry of the soil heap next to the ship lift
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Die Quantifizierung der zusätzlichen Parameter er-
folgt an dynamischen Laborversuchen (z. B. Resonant-
Column Tests) oder seismischen Messungen im Feld 
(i. d. R. nur G
0
). 
Die in den numerischen Berechnungen angesetzten 
Stoffkennwerte wurden anhand von vorliegenden Mess- 
daten (Oedometer- und Triaxialversuche, Druckson-
dierungen, Cross-Hole-Seismik) abgeleitet und durch 
vorhandene Erfahrungswerte abgesichert. Eine Zusam-
menstellung der Hardening-Soil-Stoffkennwerte für die 
numerischen Berechnungen kann Tabelle 1 entnommen 
werden.
6.2 Numerisches Modell (3D)
Numerical model (3D)
Die Berechnung erfolgt unter Verwendung des Pro-
grammpaketes Plaxis 3D. Es wird über die Vorgabe 
von insgesamt 16 Bohrprofilen, die im Rahmen der Bau-
grunduntersuchungen ermittelt wurden, ein möglichst 
realistisches räumliches Baugrundprofil in den numeri-
schen Berechnungen berücksichtigt.
In dem numerischen Modell werden die Bauteile 
Schlitzwand, Steifen, Anker, Unterwasserbetonsohle 
sowie Rückverankerung möglichst realistisch model-
liert. Nachfolgend wird die Modellierung der einzelnen 
Bauteile beschrieben.
Tabelle 1: In den Berechnungen angesetzte Parameter des Hardening-Soil-Stoffmodells
Table 1: Hardening Soil Small parameters used in the numerical simulations
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6.2.1 Schlitzwand
Diaphragm wall
Die Schlitzwand hat eine Dicke von 150 cm. Die Ober-
kante auf der südlichen und südwestlichen Seite liegt 
bei 12,00 mNHN und auf der nördlichen, östlichen und 
nordwestlichen Seite bei 10,00 mNHN (s. Bild 11). Eine 
einheitliche Unterkante von -22,50 mNHN wird für alle 
Schlitzwände angesetzt.
Die Schlitzwand wird im FE-Modell mit Plattenelemen-
ten abgebildet. Die Bauwerks-Baugrund-Interaktion 
wird im Modell durch Interface-Elemente mit einem In-
terfacefaktor R
inter
 = 0,5 simuliert.
6.2.2 Unterwasserbetonsohle (UWBS) und 
Rückverankerung
Underwater concrete base and rear-
anchoring
Die Oberkante der UWBS liegt bei -12,00  mNHN und 
die Unterkante bei -13,50  mNHN. Die UWBS wird mit 
Hilfe von Volumenelementen abgebildet. Es wird ein 
linear-elastisches Materialverhalten zugrunde gelegt.
Zur Sicherung gegen Auftrieb wird die UWBS durch 
GEWI-Pfähle gehalten. Diese Auftriebspfähle werden im 
Modell mit sogenannten „Embedded Piles“ abgebildet. 
Die „Embedded Piles“ sind Balkenelemente, die über 
axiale und Biegesteifigkeit verfügen. Die Interaktion zum 
Baugrund durch Mantelreibung und Fußwiderstand er-
folgt über Interface-Elemente. Die Mantelreibung τ wird 
„layer dependent“, d. h. aus Festigkeitsparametern des 
Bodens sowie dem Interfaceparameter R
inter
 errechnet. 
Zudem wird eine Obergrenze der Mantelreibung τ
max
 
vorgegeben, welche nicht überschritten werden kann.
Aus der Planung ergibt sich ein Pfahlraster von etwa 
2  m. Aus modellierungstechnischen Gründen ist die 
Modellierung einer so großen Anzahl an Ankern, wie sie 
sich aus diesem engen Raster ergibt, nicht realisierbar. 
Mit der Voraussetzung, dass die äquivalente Tragfähig-
keit der Pfähle erhalten bleibt, wird in der numerischen 
Berechnung der Abstand zwischen den Zugpfählen 
von 2 m auf ca. 11,5 m vergrößert, d. h. ca. 33 Auftriebs-
pfähle werden im FE-Modell durch einen Ersatzpfahl 
idealisiert. Um eine äquivalente Tragfähigkeit für den 
Ersatzpfahl zu erhalten, wird der Durchmesser des Er-
satzpfahls so angepasst, dass die Mantelreibung des 
Ersatzpfahles gleich der gesamten Mantelreibung der 
hierdurch ersetzten Auftriebsanker entspricht. Zudem 
wird der E-Modul des „Embedded Piles“ für den Ersatz-
pfahl so angepasst, dass dessen axiale Steifigkeit der 
axialen Steifigkeit von 33 Stahlzuggliedern entspricht, 
sodass auch das axiale Verformungsverhalten des Er-
satzpfahls näherungsweise dem Verformungsverhalten 
der Auftriebsanker entspricht.
6.2.3 Aussteifung Schlitzwand
Bracing the diaphragm wall
Die Aussteifung der Schlitzwand besteht aus vier Aus-
steifungslagen, wobei die obere Lage aus Steifen und 
die unteren drei Lagen aus Verpressankern gebildet 
werden. Die Steifen werden im numerischen Modell mit 
„node-to-node“ Ankerelementen abgebildet. Hierbei 
werden linear-elastische Stoffkennwerte für die Steifen 
berücksichtigt.
Bild 11: Schlitzwandoberkanten
Figure 11: Top level of the diaphragm wall 
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Aufgrund der hohen Anzahl an Ankern im Modell wer-
den die Anker auf der Ost- und Südseite, d. h. die dem 
Schiffshebewerk zugewandten Seiten mit „node-to-no-
de“ Ankerelementen für das Zugglied und „embedded 
pile“ Elementen für den Verpresskörper modelliert. Für 
den Verpresskörper wird die Mantelreibung abhängig 
von der jeweiligen Bodenschicht ermittelt, wobei eine 
Grenzmantelreibung von 80 kN/m² nicht überschritten 
werden darf.
Auf der West- und Nordseite der Baugrube werden die 
Anker aus modellierungstechnischen Gründen verein-
facht als „fixed-end“ Ankerelemente, also quasi als Fe-
derelemente modelliert. Eine Vergleichsrechnung hat 
gezeigt, dass mit beiden Ankertypen ein vergleichbares 
Verformungsverhalten der Anker erzielt werden kann.
Die Anker werden jeweils mit der aus der Tragwerkspla-
nung berechneten charakteristischen Ankerkraft vorge-
spannt.
Eine Darstellung des Aussteifungssystems im numeri-
schen Modell ist in Bild 12 abgebildet.
6.2.4 Schiffshebewerk
Ship lift
Die Sohlplatte sowie die seitlichen Stützwände der 
Gründungsstruktur des Schiffshebewerks werden im 
Modell mit Volumenelementen abgebildet. Es werden 
hierfür linear-elastische Stoffkennwerte von Beton an-
gesetzt. 
Die Türme des Schiffshebewerks werden nicht diskret 
modelliert. Hierfür werden Ersatzlasten für die Türme in-
klusive Kammer, Gewichten, Treppenhaus sowie Fahr-
stuhlschächten berücksichtigt.
Zudem wird im numerischen Modell auch der unte-
re Vorhafen abgebildet, wobei eine Sohlhöhe von 
0,0 mNHN angesetzt wird.
Das zugrunde liegende numerische Modell ist in Bild 13 
dargestellt.
Bild 12: Darstellung des Aussteifungssystems im  
numerischen Modell
Figure 12: Anchors and struts in the numerical model
Bild 13: Numerisches Modell mit Baugrube und Schiffs-
hebewerk 
Figure 13: Numerical model including excavation pit and 
ship lift
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6.2.5 Schleuse
Lock
Die neu zu errichtende Schleuse wird im Modell mit Hil-
fe einer Flächenlast von 1000 kN/m² idealisiert. Um die 
Steifigkeit des Schleusenbauwerks in der numerischen 
Berechnung zu berücksichtigen, wird die Schleuse 
durch den Einsatz von Volumenelementen idealisiert, 
um das steife Verformungsverhalten der Schleuse im 
numerischen Modell zu berücksichtigen. Dieser Volu-
menkörper wird von der Gründungssohle bis zur Gelän-
deoberkante bei +12 mNHN abgebildet. Eine detaillierte 




In der numerischen Berechnung wird zunächst der 
Bau des Schiffshebewerks sowie des unteren Vorha-
fens simuliert, damit den Berechnungen zum Bau der 
Baugrube für die Schleuse Lüneburg ein realistischer 
Ausgangsspannungszustand zugrunde liegt. Es wird 
hierbei auch die großflächige Grundwasserabsenkung 
berücksichtigt, in deren Schutz damals das Schiffshebe-
werk errichtet wurde.
Nachdem der Ausgangsspannungszustand für den Bau 
der Baugrube ermittelt wurde, erfolgt die Simulation der 
Baugrubenherstellung. Hierbei werden die folgenden 
relevanten Bauphasen berücksichtigt:
 • Voraushub bis zum Erreichen der Arbeitsebene von 
+10 mNHN bzw. +12 mNHN
 • Bau der Schlitzwände und Aufbringen einer Ver-
kehrslast aus Baustellenverkehr
 • Baugrubenaushub im Trockenen bis +9 mNHN
 • Einbau obere Steifenlage bei +9,5 mNHN
 • Unterwasseraushub bis Baugrubensohle
 • Einbau von Sohlverankerung und Unterwasser- 
betonsohle
 • Stufenweises Absenken des Wassers in der Baugru-
be und Einbau der jeweils folgenden Ankerlage bis 
die Baugrube bei -12 mNHN vollständig gelenzt ist




Nachfolgend werden als Ergebnis der numerischen Be-
rechnungen die Verformungen des Schiffshebewerks 
in den maßgebenden Bauphasen (vollständig gelenz-
te Baugrube = maximale Hebungen des Schiffshebe-
werks, Auflast aus Schleusenneubau = maximale Set-
zungen des Schiffshebewerks) dargestellt und mit den 
vorgegebenen Grenzwerten verglichen. 
Weiterhin wird der Erddruckverlauf auf die Schlitzwand 
direkt neben dem Schiffshebewerk in verschiedenen 
Bauphasen dargestellt und mit klassischen Erddruckan-
sätzen gemäß EAU (2012) und EAB (2012) verglichen.
7.1 Verformung Schiffshebewerk
Deformation of the ship lift
Das wesentliche Ziel der numerischen Untersuchung 
ist die Ermittlung der resultierenden Verformung des 
Schiffshebewerks infolge der benachbarten Baumaß-
nahme. Hierbei sind sowohl die maximalen Hebungen 
als auch die maximalen Setzungen des Schiffshebe-
werks sowie die hieraus resultierenden Schiefstellun-
gen der Türme des Schiffshebewerks infolge der be-
nachbarten Baumaßnahme zu prognostizieren.
Es zeigt sich anhand der numerischen Berechnungen, 
dass die maximalen Hebungen des Schiffshebewerks 
nach vollständigem Lenzen der Baugrube eintreten, 
während die maximalen Setzungen aus dem Bau der 
neuen Schleuse resultieren. 
Die akkumulierten Verformungen der Trogwannen des 
Schiffshebewerks nach vollständigem Lenzen der Bau-
grube für die neue Schleuse Lüneburg sind in Bild 14 
dargestellt. Es ist hierbei zu erkennen, dass die maxi-
malen Hebungen der Trogwannen im nordwestlichen 
Bereich in einer Größenordnung von etwa 16 mm lie-
gen. Diese Verformungen treten jedoch nur lokal in der 
nordwestlichen Ecke, d.  h. im Bereich des nördlichen 
Tors des Schiffshebewerks auf und nehmen in Richtung 
Süden ab. Im Bereich des Turms betragen die maxima-
len Hebungen etwa 15 mm.
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Bild 14: Resultierende Verformungen der Tröge des Schiffshebewerks bei vollständigem Lenzen der Baugrube  
(oben: Konturplot der resultierenden Verformungen, unten: überhöhte Darstellung der verformten Tröge) 
Figure 14: Resulting deformations of the trough tanks of the ship lift in the relevant step after the water was pumped out  
(top: contour plot of resulting deformations, bottom: deformed trough tanks)
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Bild 15: Resultierende Verformungen der Tröge des Schiffshebewerks nach Bau der Schleuse (oben: Konturplot der  
resultierenden Verformungen, unten: überhöhte Darstellung der verformten Tröge) 
Figure 15: Resulting deformations of the trough tanks of the ship lift after construction of the new lock (top: contour plot of 
resulting deformations, bottom: deformed trough tanks)
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Durch die Belastung infolge des Neubaus der Schleu-
se Lüneburg werden die Hebungen aus dem Baugru-
benaushub kompensiert und es resultieren Setzungen 
des Schiffshebewerks. In Bild 15 werden die Setzun-
gen des Schiffshebewerks im Zustand nach Fertigstel-
lung der Schleuse dargestellt. Es ist zu erkennen, dass 
wiederum im nordwestlichen Bereich des Schiffshe-
bewerks die maximalen Verformungen auftreten. Der 
Maximalwert der resultierenden Setzungen beträgt an 
dieser Stelle etwa 5 mm. In Richtung Süden nehmen 
auch hier die Verformungen ab, sodass im Endzustand 
die maximalen Setzungen am Turm etwa 3 mm betra-
gen.
Interessant zu betrachten ist auch die Entwicklung der 
Verformungen an verschiedenen maßgebenden Punk-
ten über die Bauphasen, sodass hieraus die relevanten 
Verformungen sowohl am Turm als auch im Bereich des 
Nordtores des Schiffshebewerks abgelesen werden 
können, siehe Bild 16.
Es zeigt sich erwartungsgemäß, dass mit fortschreiten-
dem Aushub die Hebungen am Schiffshebewerk eben-
falls ansteigen. Erst mit dem Bau der Schleuse werden 
Setzungen am Schiffshebewerk festgestellt. Somit zeigt 
sich anhand dieser Untersuchung, dass die Steifigkeit 
des Baugrubenverbaus im Verhältnis zu den vertikalen 
Lastschwankungen infolge Aushub und Schleusenbau 
von untergeordneter Bedeutung für die Verformungen 
des Schiffshebewerk ist.
Von besonderem Interesse sind jedoch nicht die Ver-
formungen der Trogwannen, sondern die hieraus resul-
tierenden Auslenkungen der Turmköpfe. Für die Kopf-
auslenkung der Türme wurde eine maximal zulässige 
Auslenkung von 20 mm als Grenzwert vorgegeben.
Die resultierende maximale Auslenkung der Turmköp-
fe wird konservativ aus den maximalen Hebungen bzw. 
Setzungen der Trogwanne unter Berücksichtigung des 
Höhe/Breite-Verhältnisses des westlichen Turmes von 
etwa 58 m/31,4 m berechnet. 
Bild 16: Entwicklung der vertikalen Verformungen an vier maßgebenden Punkten der Trogwanne des Schiffshebewerks
Figure 16: Development of vertical deformations at four significant positions on the trough tanks of the ship lift
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Es ergeben sich die in Tabelle 2 dargestellten maxima-
len Auslenkungen am westlichen Turmkopf. Die ande-
ren Türme erfahren deutlich geringere Verformungen.
Es ist zu beachten, dass die Auslenkung des westlichen 
Turms konservativ unter Berücksichtigung der jeweils 
maximalen Setzungen im westlichen und östlichen 
Turmbereich ermittelt wurde, obwohl diese nur lokal 
auftreten und im Mittel geringer sind. 
Es kann anhand der numerischen Berechnungen ge-
zeigt werden, dass die vorgegebene maximal zulässige 
Auslenkung der Türme des Schiffshebewerks rechne-
risch in keiner Bauphase überschritten wird, sodass mit 
keiner negativen Beeinträchtigung für das Schiffshebe-
werk infolge der benachbarten Bautätigkeiten gerech-
net wird. Somit bestätigt die numerische Untersuchung, 
dass der Abstand zwischen Schiffshebewerk und 
Schleuse mit 60 m ausreichend groß gewählt wurde.
7.2 Erddruck auf Schlitzwand
Earth pressure distribution on diaphragm 
wall
Neben der Prognose von Verformungen ist es mit Hil-
fe der numerischen Simulation möglich, Aussagen hin-
sichtlich der Erddruckverteilung auf die Schlitzwand zu 
treffen. 
Nachfolgend wird für drei relevante Bauphasen aus 
dem numerischen Modell die Erddruckverteilung auf 
die dem Schiffshebewerk direkt gegenüberliegende 
Schlitzwand ermittelt. Die numerisch ermittelten Erd-
druckverteilungen werden mit Erddruckfiguren aus der 
EAB (2012) bzw. der EAU (2012) verglichen. 
Es handelt sich bei den Bauphasen um die drei nachfol-
gend benannten Phasen:
 • BZ-1: Aushub innerhalb der Baugrube auf 
-13,50 mNHN (Endaushub), wobei das Grundwasser 
in der Baugrube noch bei +9,00 mNHN steht
 • BZ-2: Lenzen in der Baugrube auf +0,00 mNHN vor 
Einbau der zweiten Ankerlage
 • BZ-3: Vollständig gelenzte Baugrube mit allen An-
kerlagen
7.2.1 Erddruckansatz nach EAB (2012)
Earth pressure computations according 
to EAB (2012)
Gemäß EAB (2012) können je nach Lage und Anzahl der 
Stützungen verschiedene Lastfiguren für einfach und 
mehrfach gestützte Ortbetonwände angesetzt werden, 
siehe Bild 17.
Im vorliegenden Fall der Baugrube für die Schleuse Lü-
neburg sind die Fälle
 • Bild EB 70-1a für den einfach gestützten Fall (BZ-1)
 • Bild EB 70-2a für den Fall der zweifachen Stützung 
(BZ-2)
 • Bild EB 70-3b für den Endzustand mit vier Ankerla-
gen (BZ-3)
die relevanten Erddruckfiguren.
Die Ansätze nach EAB gelten jedoch ausschließlich für 
eine begrenzte Aushubtiefe vor dem Einbau der nächs-
ten Steifen- oder Ankerlage. Es wird vorausgesetzt, 
dass vor dem Einbau der jeweils nächsten Steifen- oder 
Ankerlage nicht tiefer als 1/3 der gesamten Aushubtiefe 
ausgehoben wird, siehe EAB (2012), EB 70-1. Beim vor-
liegenden Vorhaben wird jedoch bereits vor dem Ein-
bau der zweiten Ankerlage die gesamte Aushubtiefe 
erreicht. Somit stimmt die Voraussetzung gemäß EAB 
(2012) nicht mit dem Bauablauf in diesem Projekt über-
ein. Der Einfluss dieser Abweichung von den Voraus-
setzungen der EAB (2012) auf die Erddruckfiguren wird 
nachfolgend in Abschnitt 6.2.3 durch einen Vergleich 
mit den numerischen Ergebnissen untersucht.
Horizontale Auslenkung 
an OK SHW [mm]
Lenzen bis -12 mNHN 18
Belastung -2 *
* Negativ ist in Richtung Schleuse
Tabelle 2: Resultierende horizontale Auslenkung am Kopf 
des westlichen Turms des Schiffshebewerks
Table 2: Horizontal deformation at the head of the western 
tower of the ship lift
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Bild 17: Erddruckfiguren nach EAB (2012)
Figure 17: Earth pressure distribution according to EAB (2012)
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7.2.2 Erddruckansatz nach EAU (2012)
Earth pressure computations according 
to EAU (2012)
Kapitel 8.2.3.2 der EAU (2012) empfiehlt Umlagerungs-
figuren für einfach bzw. doppelt verankerte Wände. Im 
Gegensatz zur EAB liegen bei den Empfehlungen der 
EAU keine Begrenzungen der Aushubtiefe vor dem Ein-
bau der nächsten Steifen- oder Ankerlagen vor. Damit 
entspricht dieser Ansatz eher dem Bauablauf für die 
Baugrube der Schleuse Lüneburg. 
Für einfach verankerte Wände gelten die in E 77, Ab-
schnitt 8.2.3 der EAU angegebenen Lastfiguren, siehe 
Bild 18. 
Diese Erddruckfiguren gelten ebenso für die Ermittlung 
der Schnittgrößen, der Auflagerkräfte und der Einbinde-
länge einer zweifach verankerten Wand. Die zur Festle-
gung der Lastfigur benötigte Höhe der Ankerkopflage 
liegt in diesem Fall bei der mittleren Kote zwischen den 
beiden Ankerlagen.
Für mehr als zweifach verankerte Wände existiert in 
den EAU (2012) keine Empfehlung hinsichtlich einer 
Umlagerungsfigur. Der Einfluss des Einbaus der weite-
ren beiden Aussteifungslagen im vorliegenden Fall der 
Baugrube der neuen Schleuse Lüneburg wird nachfol-
gend im Rahmen des Vergleichs mit den Ergebnissen 
der Finite-Elemente-Berechnung untersucht.
7.2.3 Vergleich des numerisch ermittelten 
Erddruckverlaufs mit den Ansätzen 
nach EAB (2012) und EAU (2012)
Comparison of the numerically 
determined earth pressure distributions 
and the computations according to EAB 
(2012) and EAU (2012)
Die numerisch ermittelten Erddruckverteilungen wer-
den den Erddruckansätzen mit einem erhöhten aktiven 
Erddruck mit 90-%-Anteil des Erdruhedruckes mit Umla-
gerungsfiguren nach EAB und EAU gegenübergestellt, 
siehe Bild 19. Hier wird nur die Erddruckverteilung für 
die in der Nähe des Schiffshebewerks befindliche östli-
che Schlitzwand dargestellt. 
Beim Vergleich ist zu erkennen, dass für den Bauzu-
stand BZ-1 beide Umlagerungsfiguren nach EAB und 
Bild 18: Erddruckfiguren nach EAU (2012)
Figure 18: Earth pressure distribution according to EAU (2012)
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Aus diesem Grund wurden zunächst durch die BAW, 
Dienststelle Hamburg, numerische Voruntersuchungen 
zum Verformungsverhalten des Schiffshebewerks in-
folge von Baugruben mit unterschiedlichen Abständen 
zum Schiffshebewerk am ebenen FE-Modell durchge-
führt. 
Basierend auf den Ergebnissen der Vorstudie wurden 
durch die Ingenieurgemeinschaft „Baugrube Schleuse 
Lüneburg“ unter Berücksichtigung genauerer Kennt-
nisse des Baugrundes vertiefende numerische Unter-
suchungen mit ebenen und räumlichen Berechnungen 
durchgeführt.
In diesem Beitrag wird ein räumliches Finite-Elemente-
Modell der Baugrube für die neue Schleuse Lüneburg 
vorgestellt. Dieses numerische Modell beinhaltet auch 
das direkt neben der Baugrube befindliche Schiffshe-
bewerk in Scharnebeck, sodass der Einfluss des Baus 
der Baugrube für die Schleuse Lüneburg sowie des 
Baus der Schleuse auf das benachbarte Schiffshebe-
werk untersucht werden kann.
Das räumliche FE-Modell hat aufgrund einer sehr hohen 
Anzahl an Anker- und Aussteifungselementen sowie 
aufgrund der großen Dimensionen der geplanten Bau-
EAU den Erddruck im Feldbereich überschätzen. Für 
den Bauzustand BZ-2 stellt die Umlagerung nach EAB 
den Erddruck im Bereich der oberen Steife etwas bes-
ser dar. Beim Bauzustand BZ-3 ist im Vergleich zwi-
schen numerisch ermitteltem Erddruckverlauf und 
Erddruckfigur nach EAB aufgrund der gegenüber den 
Randbedingungen hinsichtlich der Gültigkeit der Erd-
druckfiguren nach EAB eine signifikante Abweichung 
der Erddruckfiguren erkennbar. Die Umlagerung nach 
EAU bildet die numerischen Ergebnisse im BZ-3 hinge-
gen deutlich besser ab. 
8 Zusammenfassung und Ausblick
Conclusion and outlook
In diesem Beitrag wurden verschiedene numerische 
Untersuchungen zum Verformungsverhalten des be-
stehenden Schiffshebewerks in Lüneburg infolge des 
geplanten Neubaus einer Schleuse in unmittelbarer 
Nachbarschaft des Schiffshebewerks vorgestellt. Da 
das Schiffshebewerk während der gesamten Bauzeit 
und darüber hinaus weiterhin in Betrieb bleiben soll, 
gelten besondere Anforderungen an die maximal zuläs-
sigen Verformungen des Schiffshebewerks infolge der 
benachbarten Bautätigkeiten.
Bild 19: Erddruckvergleich zwischen numerischer Berechnung, EAB (2012) und EAU (2012)
Figure 19: Earth pressure comparison between numerical calculation, EAB (2012) and EAU (2012)
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grube eine derart hohe Komplexität, dass hiermit nah an 
den Grenzen der Möglichkeiten der numerischen Mo-
dellierung gearbeitet werden muss. Durch geschickte 
Vereinfachungen und Idealisierungen im numerischen 
Modell war es jedoch möglich, ein lauffähiges und vali-
diertes numerisches Modell zu erstellen.
Mit diesem numerischen Modell wurden die zu erwar-
tenden Verformungen am Schiffshebewerk infolge der 
benachbarten Herstellung der Baugrube für die Schleu-
se Lüneburg prognostiziert und es konnte gezeigt wer-
den, dass die vorgegebenen Grenzwerte hinsichtlich 
der zulässigen Verformungen des Schiffshebewerk in 
allen Bauphasen eingehalten werden konnten.
Weiterhin ist es mit Hilfe der numerischen Simulations-
ergebnisse möglich, eine detaillierte Untersuchung 
hinsichtlich der anzusetzenden Erddruckumlagerungs-
figuren für die Schlitzwände durchzuführen. Es konnte 
gezeigt werden, dass im vorliegenden Fall ein Bauab-
lauf vorliegt, der so stark von den Voraussetzungen für 
die Gültigkeit der Erddruckumlagerungsfiguren gemäß 
EAB (2012) abweicht, dass die Erddruckumlagerungsfi-
guren nach EAB im vorliegenden Fall nicht anwendbar 
sind. Die Erddruckumlagerungsfiguren nach EAU (2012) 
repräsentieren den im vorliegenden Fall vorliegenden 
Bauablauf besser, sodass eine bessere Übereinstim-
mung zwischen numerischen Ergebnissen und Erd-
druckansatz gemäß EAU (2012) erzielt wird.
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Neuordnung des Bahnknotens Stuttgart – Simulation der 
Boden-Bauwerk-Interaktion
Restructuring of the Stuttgart Rail Node – Soil-Structure 
Interaction Simulation Models
Prof. Dr.-Ing. Thomas Benz, Hochschule für Technik Stuttgart 
Dr.-Ing. Markus Wehnert, Wechselwirkung – Numerische Geotechnik GmbH
Der Beitrag gibt eine Übersicht der im Zuge der Neu-
ordnung des Bahnknotens Stuttgart durchgeführten 
FE-Berechnungen und vertieft an diesem Beispiel u. a. 
folgende Themengebiete: Das Kalibrieren von Material-
parametern eines halbfesten Gesteins (Gipskeuper), die 
Vereinfachung komplexer Strukturen in numerischen 
Berechnungen sowie verschiedene Möglichkeiten der 
Anpassung von 3D-FE-Modellen an Planungsänderun-
gen.
This paper presents finite element soil-structure inter-
action analyses related to the restructuring of the Stutt-
gart rail node. The main focus of the paper is on the 
following topics: calibration of material parameters for 
Gipskeuper, simplifications of complex structures and 




Im Rahmen des Bahnprojekts Stuttgart–Ulm wird der 
Bahnknoten Stuttgart neu geordnet, d. h. der bestehen-
de Kopfbahnhof wird in einen quer zum Tal liegenden 
unterirdischen Durchgangsbahnhof umgebaut. Hierbei 
werden im Stadtgebiet Stuttgart mehrere Teilprojekte 
bzw. Planfeststellungsabschnitte ausgeführt.
In diesem Beitrag liegt der Fokus auf dem Planfeststel-
lungsabschnitt 1.1 (PFA 1.1), der eigentlichen Talquerung 
mit dem neuen Hauptbahnhof. Dieser entsteht quer un-
terhalb der bisherigen Prellböcke direkt neben dem his-
torischen Bahnhofsgebäude (Bonatzbau) auf einer Län-
ge von ca. 420 m, einer Breite von 80 m und einer Tiefe 
von bis zu 16 m unter Geländeoberkante und mündet 
auf beiden Seiten in zwei Überführungsbauwerken, 
dem DB-Tunnel Nordkopf (Länge ca. 245 m) und dem 
DB-Tunnel Südkopf (Länge ca. 210 m). Die gesamte Tal-
querung hat somit eine Länge von knapp 900 m und 
wird in 25 Teilbaugruben bzw. Bauabschnitten (BA) in 
offener Bauweise erstellt (Bild 1).
Dieser Beitrag beschäftigt sich mit der FE-Modellierung 
der Talquerung Stuttgart, welche für die Überprüfung 
der Gebrauchstauglichkeit der o. g. Bauwerke sowie für 
die Bemessung der Gründungspfähle und die Ermitt-
lung von Bettungswerten durchgeführt wird. 
Nicht Bestandteil dieses Beitrags sind numerische Be-
rechnungen, welche im Zuge der Bemessung des Ver-
baus, der Anschlagwände u.  ä. durchgeführt werden. 
Nachfolgend wird zunächst auf Aspekte der geomet-
rischen Vereinfachung im Zuge der FE-Berechnungen 
eingegangen. In Kapitel 3 wird das Kalibrieren der Ma-
terialparameter des Stuttgarter Baugrunds (Gipskeuper) 
thematisiert und abschließend wird in Kapitel  4 eine 
ausgewählte Problemstellung diskutiert.
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2 Berechnungen und Vereinfachungen
Analyses and simplifications
Die gesamte Talquerung wird mit den 3D-Teilmodellen 
„DB-Tunnel Nordkopf“, „Bahnhofshalle“ und „DB-Tun-
nel Südkopf“ abgebildet. Aufgrund ihrer Größe wurde 
die Bahnhofshalle zunächst nicht komplett in einem Mo-
dell abgebildet. Die größte abzubildende Struktur war 
somit der DB-Tunnel Nordkopf, gefolgt vom DB-Tunnel 
Südkopf. Damit die einzelnen Teilmodelle auch in Über-
gangsbereichen realistische Prognosen liefern, werden 
zusätzlich Überlappungsbereiche eingeführt. Bild  2 
zeigt exemplarisch das Modell des DB-Tunnels Nord-
kopf, bei welchem am rechten Modellrand die Bahn-
hofshalle anschließt (im Bild schwarz skizziert).
Die Modellgrößen legen nahe, sinnvolle und mehr oder 
weniger arbeitsaufwändige geometrische Vereinfa-
chungen zu verwenden. Im Beispiel des DB-Tunnels 
Nordkopf wurden z. B. folgende geometrische Verein-
fachungen vorgenommen:
a) Annahme einer horizontal liegenden Gründungs-
sohle (tatsächlich vorhandenes Gefälle bis zu 15 ‰) 
sowie
b) teilweise Modellierung unterschiedlicher Platten-
stärken über die Steifigkeit und nicht der tatsäch-
lichen Geometrie sowie
c) geometrische Vereinfachung der (angrenzenden) 
Bahnhofshalle zu einem Rechteckquerschnitt.
Bild 1: Übersicht Talquerung S21 (PFA 1.1) mit Aufteilung in die einzelnen Bauabschnitte
Figure 1: Project overview S21 (PFA 1.1) with the different construction sections
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Bild 2: 3D-FE-Modell DB-Tunnel Nordkopf (Darstellung ohne Tunneldecke)
Figure 2: 3D FE model DB-Tunnel Nordkopf (tunnel top not illustrated)
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Vereinfachungen (a) und (b) sind trivial in der Umset-
zung, die Effekte der Vereinfachung können relativ 
einfach abgeschätzt werden. Die geometrische Verein-
fachung einer komplexen Struktur auf einen Rechteck-
querschnitt (c) ist hingegen nicht trivial und erfordert 
zusätzliche Überlegungen. Ein mögliches Vorgehen für 
den Fall (c) wird in 2.1 aufgezeigt.
Obwohl aufgrund der Anforderungen an die Berech-
nungsergebnisse (z. B. Ersatzfedersteifigkeit für jeden 
Gründungspfahl) der Großteil für die Talquerung Stutt-
gart durchgeführten FE-Berechnungen auf 3D-Model-
len basieren, können 2D-Modellierungen eventuell 
zeitsparende Alternativen darstellen. Der Einsatz von 
2D-Modellierungen im vorgestellten Projekt wird in Ka-
pitel 2.2 beschrieben.
2.1 Geometrische Vereinfachung komplexer 
Strukturen
Geometrical simplifications of complex 
structures
Die räumliche Struktur des Schalendachs der Bahnhofs-
halle wird in den 3D-FE-Berechnungen vereinfacht in 
Form eines Rechteckquerschnitts abgebildet. Die Flä-
chenträgheitsmomente der geometrisch vereinfachten 
Struktur sind naturgemäß nicht kompatibel mit den tat-
sächlich vorhandenen Flächenträgheitsmomenten der 
räumlichen Struktur der Bahnhofshalle. Aus der Modell- 
abstraktion resultierende Unterschiede in dem Verfor-
mungsverhalten der geometrisch vereinfachten und der 
detailliert abgebildeten Bahnhofshalle können jedoch 
durch die Wahl der Materialsteifigkeit minimiert werden. 
Im vorliegenden Fall wurden geeignete Materialpara-
meter iterativ durch den Vergleich des Verformungs-
verhaltens der in Bild 1 gezeigten detaillierten und ver-
einfachten Struktur bestimmt. Die vereinfachte Struktur 
weist einen Rechteckquerschnitt auf und die ebenfalls 
rechteckigen Kelchstützen haben eine Grundfläche von 
1,72 m x 2,44 m, entsprechend der Querschnittsfläche 
der tatsächlichen Kelchstützen am Übergang zur Bo-
denplatte, Kabelkanäle in der Bodenplatte bleiben un-
berücksichtigt. Aus dem gewählten Ausschnitt könnte 
durch Aneinanderreihung eine unendlich lange Bahn-
hofshalle gebildet werden.
Das Verformungsverhalten der Modelle wird basierend 
auf folgenden Annahmen verglichen:
 • Linear elastisches Materialverhalten des Betons; 
Trogmaterial C35/45; Schalendach und Kelchstüt-
zen C50/60.
 • Belastung durch Eigengewicht des Trogs sowie Li-
nienlasten im Bereich der Trogwände, welche das 
Gewicht des Schalendachs simulieren. Vier Einzel-
lasten von je 20000 kN, werden im Fußpunkt der 
Kelchstützen aufgebracht. 
Im rechnerischen Vergleich werden zwei verschiedene 
Randbedingungen verwendet:
 • Eingespannter Kragarm (eine Wand wird horizontal 
und vertikal gehalten) und
 • elastisch gebettete Platte (Bettung auf elastischem 
Material mit E = 100.000 kN/m²).
Bild 3: Detaillierter Ausschnitt aus der Bahnhofshalle (links) und geometrisch vereinfachtes Modell (rechts)
Figure 3: Detailed model of station hall (left) and geometrically simplified model (right)
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In Bild 4 sind exemplarisch die Berechnungsergebnis-
se für beide Modelle (detailliert und vereinfacht) für 
die Randbedingung „Kragarm“ abgebildet. Die Anga-
be „U3“ in den Abbildungen entspricht der vertikalen 
Verformung. Um ein vergleichbares Verformungsbild 
und die gleichen maximalen Verformungen zu erzielen, 
wurden die folgenden Anpassungen der Steifigkeiten 
vorgenommen:
Kelchstütze: Erhöhung der Betonsteifigkeit um Fak-
tor 4 im unteren Bereich; Erhöhung 
der Steifigkeit um Faktor 12 oben.
Schalendach: Aussteifung des Schalendachs im Be-
reich der Kelchstütze mittels Erhöhung 
der Betonsteifigkeit um Faktor 12 über 
der Kelchstütze. Die Aussteifung des 
Schalendachs ist auf einen Bereich 
10 m x 10 m über der Kelchstütze be-
grenzt (siehe auch Bild 3).
Diese Anpassungen zeigen auch bei Wahl einer elasti-
schen Bettung vergleichbare Ergebnisse zwischen den 
beiden Modellen.
Bild 4: Berechnete Isolinien der vertikalen Verschiebungen U3; detaillierter Ausschnitt aus der Bahnhofshalle (oben) und 
geometrisch vereinfachtes Modell (unten)
Figure 4: Calculated vertical displacements; detailed model of station hall (top) and geometrically simplified model  
(bottom)
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2.2 2D-Modellierung versus 3D-Modellierung
2D versus 3D modelling
Zielsetzung der vorgestellten FE-Berechnungen ist die 
Untersuchung der Gebrauchstauglichkeit der Struktu-
ren sowie die Bemessung der Gründungspfähle und 
die Ermittlung von Bettungswerten. Die im 3D-Faltwerk-
Modell der Tragwerksplanung angesetzte Bettung wird 
iterativ mit den hier vorgestellten geotechnischen Mo-
dellen über den Vergleich von vertikalen Verformungen 
und Pfahlkräften abgeglichen. Der Einsatz von 3D-FE-
Modellen ist somit erforderlich.
Im Vergleich zur 3D-FE-Modellierung ist die 2D-FE-Mo-
dellierung jedoch ein zeit- und kostensparendes Be-
rechnungswerkzeug, welches im vorgestellten Projekt 
neben der Dimensionierung der Verbauten auch bei 
der Unterstützung der 3D-Berechnungen Anwendung 
findet. Exemplarisch wird in Bild  5 das 2D-Modell der 
gesamten Talquerung gezeigt. Die Abmessungen des 
Modells betragen 1.000 m x 80 m. Das Modell ist aus 
36.258 Dreieckselementen mit 15  Knoten und insge-
samt 300.377 Knoten aufgebaut.
Dieses Modell wurde u. a. zur schnellen Klärung folgen-
der Fragestellungen entwickelt:
 • Wie beeinflussen sich die Teilbauwerke gegensei-
tig? Welche Überlappungslänge der Teilmodelle ist 
sinnvoll?
 • Wie verändert sich die prognostizierte Setzung bei 
einer Änderung des Bauablaufs?
Die geometrische Vereinfachung der realen Bauwerke 
auf eine 2D-Geometrie im ebenen Verzerrungszustand 
ist natürlich fehlerbehaftet: Teilweise unsymmetrisch 
angeordnete Einzelpfähle wurden zu Pfahlreihen zu-
sammengefasst und näherungsweise durch eingebet-
tete Pfähle abgebildet. Insgesamt ist bei der 2D-Be-
rechnung von einer Überschätzung der berechneten 
Verformungen auszugehen, da die idealisierte Breite 
des Bahnhofs im 2D-Modell unendlich ist.
In Bild 6 sind die 2D-Berechnungsergebnisse den Er-
gebnissen aus den 3D-Modellen DB-Tunnel Nordkopf 
und Südkopf gegenübergestellt. Alle angegebenen 
Setzungen beziehen sich auf die Einbauposition der 
einzelnen Bauabschnitte der Bodenplatte. Eventuelle 
Setzungen oder Hebungen, die durch vorangegan-
gene Bautätigkeiten (vor dem eigentlichen Bau des 
jeweiligen Bauabschnitts) verursacht werden, spie-
geln sich in den berechneten Setzungen nicht wider. 
Gleichwohl entspricht die Einbaulage in der Regel 
aber nicht der Referenz- oder Ausgangskonfiguration 
des Modells. Dies erklärt die teilweise auftretenden 
Sprünge in den Verschiebungen der einzelnen Bauab-
schnitte in Bild 6.
Die 2D-Berechnungen wurden mit charakteristischen 
Materialparametern durchgeführt. Die 3D-Berechnun-
gen wurden mit den oberen (max) und unteren (min) 
Grenzwerten der definierten Bandbreiten der Steifig-
keiten durchgeführt (siehe Abschnitt 3). 
Wie erwartet, prognostiziert die 2D-Berechnung ten-
denziell größere Setzungen als die 3D-Berechnung. 
Der Vergleich zeigt, dass die Setzungen der 3D-Be-
rechnungen mit minimaler Steifigkeit ungefähr gleich 
groß sind wie die Setzungen der 2D-Berechnungen mit 
charakteristischer Steifigkeit. Die minimalen Steifigkei-
ten betragen dabei rund 80 % der charakteristischen 
Steifigkeit, d. h. die Setzungen in der 2D-Berechnung 
werden generell um ca. 20 % überschätzt. 
Im Bereich des Nordkopfs unterscheiden sich die Er-
gebnisse der 2D-Berechnung noch mehr von den Er-
gebnissen der 3D-Berechnung. Die Erklärung hierfür 
ist, dass in diesem Bereich eine sehr hohe Wiederbe-
bauungslast auf dem Gelände der DB-Bahndirektion 
berücksichtigt ist. Das 2D-Modell vernachlässigt die 
räumliche Ausbreitung dieser Auflast und prognostiziert 
in diesem Bereich ca. 2,5 cm zusätzliche Setzungen.
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Bild 5: 2D-FE-Modell zur Gesamtsetzungsbetrachtung der Talquerung
Figure 5: 2D FE model for estimating the overall settlement performance of the station
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3 Berechnungen zur Ableitung der 
Materialkennwerte für den Baugrund
Analyses for estimation of material 
parameters of the subsoil
Neben der eigentlichen Modellbildung und Diskretisie-
rung des zu untersuchenden Problems ist die Wahl ei-
nes für die Problemstellung geeigneten Stoffgesetzes 
und der dafür benötigten Kennwerte von entscheiden-
der Bedeutung.
Materialparameter können im vorliegenden Fall über 
Rückrechnung von Labor- und Feldversuchen bestimmt 
werden. Für die Bestimmung der Materialparameter für 
die Talquerung wurden von den Autoren insgesamt
 • 3 Triaxialversuche
 • 5 Pfahlprobebelastungen an Bohrpfählen
 • 166 Pressiometerversuche in Erstbelastung und
 • 64 Pressiometerversuche in Wiederbelastung
nachberechnet. Weiterhin wurden die Hebungen in ei-
ner bereits hergestellten Teilbaugrube rückgerechnet. 
Im Folgenden sollen die Ergebnisse dieser Nachbe-
rechnungen erläutert werden.
Die Vielzahl an nachberechneten Versuchen ist u. a. 
auf die Besonderheiten des Stuttgarter Untergrunds 
zurückzuführen. Unter quartären Ablagerungen stehen 
die Schichten des Gipskeupers und des Lettenkeupers 
an. Die Gründungstiefe der DB-Tunnel Nord- und Süd-
kopf liegen fast ausschließlich im Gipskeuper. Dieses 
halbfeste Gestein ist über die fast 900 m lange Talque-
rung unterschiedlich stark verwittert. Grundsätzlich ist 
der Verwitterungsgrad im Talbereich höher und nimmt 
in Richtung der Talränder ab. So wurde der Baugrund 
über die Talquerung vom Baugrundgutachter in insge-
samt 10 Homogenbereiche unterteilt. Die für die FE-
Berechnungen bzw. für die Gebrauchstauglichkeit der 
Talquerung ‚besten‘ Kennwerte, d. h. die höchste Stei-
figkeiten und Festigkeiten, sind somit im Bereich der 
Bild 6: Vergleich berechnete Setzungen aus der 2D- und 3D-FE-Modellierung
Figure 6: Comparison of settlements calculated by 2D and 3D analyses
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DB-Tunnel Nord- und Südkopf am Übergang zu den 
bergmännischen Tunneln anzutreffen und werden in 
Richtung Talmitte bzw. Hauptbahnhof schlechter. Häu-
fig wird der Verwitterungsgrad von Gipskeuper auch am 
Wassergehalt festgemacht. Dabei gilt,  je geringer der 
Verwitterungsgrad desto geringer der Wassergehalt. 
3.1 Verwendetes Stoffgesetz
Applied constitutive law
Vor der Nachberechnung der Versuche steht die Aus-
wahl eines geeigneten Stoffgesetzes an. Im Fall der Tal-
querung kam in allen Untersuchungen das Hardening-
Soil-Modell mit Small-Strain-Erweiterung (HSs-Modell) 
zur Anwendung. Die für dieses Stoffgesetz benötigten 
Kennwerte sind in Tabelle 1 zusammengefasst. Auf eine 
detaillierte Beschreibung des Stoffgesetzes wird in die-
sem Beitrag verzichtet. Der interessierte Leser wird auf 
Benz (2007) verwiesen.
3.2 Nachberechnung von Laborversuchen
Back analysis of laboratory data
Aus Laboruntersuchungen stehen Ergebnisse von Tri-
axial- und Oedometerversuchen zur Verfügung. Bild 7 
zeigt exemplarisch die Nachberechnung eines Triaxial-
versuchs.
Aus Triaxialversuchen lassen sich die Scherparame-
ter und der Sekantenmodul in triaxialer Erstbelastung 
E
50
ref, in Ent- und Wiederbelastung E
ur
ref sowie der Expo-
nent m ableiten. Aus den Oedometerversuchen kann 
der Tangentenmodul E
oed
ref bestimmt werden. Die Re-
sultate von Oedometerversuchen an Gipskeuper sind 
jedoch kritisch zu sehen, da sie mit einer Störung des 
Gipskeupergefüges beim Probeneinbau einhergehen 
und tendenziell zu geringe Steifigkeiten liefern, wie 
Vergleiche zu Ergebnissen von Triaxialversuchen an 
Gipskeuper am Originalprobendurchmesser nahele-
gen (Hornig, 2011). Die Steifigkeit bei kleinen Dehnun-
Parameter Erklärung




j′ [°] Reibungswinkel (Mohr-Coulomb)




[-] Querdehnzahl (Poisson’s ratio)
E
50
ref [kPa] Sekantenmodul in triaxialer Erstbelastung
E
oed
ref [kPa] Tangentenmodul im Oedometerversuch
E
ur
ref [kPa] Sekantenmodul in Ent- und Wiederbelastung
M [-] Exponent des Ohde/Janbu-Gesetzes





[kPa] Schubmodul bei sehr kleinen Dehnungen
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0,7










[kPa] Maximal aufnehmbare Zugspannung
Tabelle 1: Parameter des HSs-Modells
Table 1: Parameters of HSs model
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gen kann aus den vorliegenden Laboruntersuchungen 
nicht abgeleitet werden und wurde auf Grundlage 
von Korrelationen festgelegt und später anhand ei-
ner Rückrechnung der Hebung in einer Teilbaugrube 
überprüft. Dabei wurde festgestellt, dass die Steifig-
keit bei kleinen Dehnungen, d. h. G
0
 tendenziell mit 
der aus Scherwellengeschwindigkeiten abgeleiteten 
Steifigkeit, korreliert, d. h. im vorliegenden Baugrund 
muss beim Ansatz von Steifigkeiten nicht zwischen 
statischen und dynamischen Belastungssituationen 
unterschieden werden.
3.3 Nachberechnung von Pfahlprobe-
belastungen
Back analysis of pile load tests
Zur Bestimmung von Pfahltragfähigkeiten wurden ins-
gesamt fünf Probebelastungen an Bohrpfählen, eine an 
einem mantel- und fußverpressten Bohrpfahl und zwei 
Probebelastungen an Rammpfählen, durchgeführt. Zur 
Kalibrierung der Materialparameter wurden die Versu-
che an den fünf Bohrpfählen nachberechnet, da hier die 
Einflüsse aus der Pfahlherstellung zu vernachlässigen 
sind.
Bild 7: Nachberechnung eines Triaxialversuchs
Figure 7: Results of the back analysis of a triaxial test
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Bei allen Probebelastungen wurde im Quartär die 
Mantelreibung durch eine Hülse ausgeschlossen und 
sowohl die Entwicklung des Spitzendrucks als auch 
der Mantelreibung messtechnisch erfasst. In Bild 8 ist 
exemplarisch für die Nachberechnungen der Probe-
belastungen ein axialsymmetrisches FE-Modell darge-
stellt.
Bild 9 zeigt den Vergleich der Mess- und der Berech-
nungsergebnisse. In diesem Fall wurden zwei Bohr-
pfähle mit einem Durchmesser von 90 cm in unmittel-
barer Nachbarschaft getestet. Beim Gesamtwiderstand 
zeigte sich eine gute Übereinstimmung, wobei bei der 
Aufteilung in Mantel- und Spitzenwiderstand größe-
re Unterschiede auftraten. Durch eine anschließende 
Überprüfung der Messergebnisse durch den Baugrund-
gutachter konnte eine Interpretation der Widerstands-
Setzungslinie abgeleitet werden, welche als Referenz 
für die weitere Nachberechnung herangezogen wurde 
(siehe Bild 9).
Bild 8: Axialsymmetrisches FE-Modell zur Nachberech-
nung einer Pfahlprobebelastung
Figure 8: Axisymmetric FE model for back analysis of a pile 
load test
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Bild 9: Ergebnisse einer Nachberechnung einer Pfahlprobebelastung
Figure 9: Results of the back analysis of a pile load test
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3.4 Nachberechnung von Pressiometer-
versuchen
Back analysis of pressiometer tests
Zur weiteren Absicherung der aus den Probebelastun-
gen abgeleiteten Kennwerte wurden anschließend im 
Bereich der Talquerung insgesamt 166 Pressiometer-
versuche in Erst- und 64 Versuche in Wiederbelastung 
durchgeführt und dokumentiert. Die Versuche wurden 
in neun Pressiometerbohrungen (PB) mit einer Mess-
sonde mit Schlitzrohr und kurzer zentraler Messzelle 
durchgeführt. Die Abmessungen der Sonde sind Anla-
ge A der DIN EN ISO 22476-4 zu entnehmen. Die Aus-
wertung der Versuche erfolgte ebenso basierend auf 
DIN EN ISO 22476-4.
Die Herstellung der Pressiometerbohrung wurde bei 
der Nachberechnung nicht simuliert. Die Außenwan-
dung der Pressiometerbohrung wurde mittels eines 
horizontalen Auflagers bei d
i 
= 0,0325 m simuliert. Die 
Druckstufen des Pressiometerversuchs wurden durch 
Aufbringen eines horizontal gerichteten Drucks im Be-
reich der zentralen Messzelle sowie der oben und un-
ten angeordneten Schutzzellen in Größe des bei dem 
betreffenden Versuchs maximal aufgebrachten korri-
gierten Drucks P
c
 simuliert. Der Druck wurde im nume-
rischen Modell jeweils von Null  auf den maximal aufge-
brachten Druck gesteigert, wodurch alle gemessenen 
Druckstufen des Versuches durchlaufen wurden. Es ist 
zu beachten, dass der aufgebrachte Druck im nume-
rischen Modell effektiv ist, der gemessenen Druck je-
doch Porenwasserdrücke beinhaltet. Eine entsprechen-
de Korrektur wurde in der Auswertung vorgenommen. 
Die numerisch ermittelte horizontale Verschiebung ∆x 
in Mitte der zentralen Messzelle wurde dann in eine 




  =   p (d
i
/2 + ∆x)2 * 0,21 m
Diese berechnete Volumenzunahme wird zum Ver-
gleich der Messung mit der Berechnung über den ef-
fektiven Druck aufgetragen. Im Vergleich wird der in 
den Messprotokollen dokumentierte korrigierte Druck 
P
c
 sowie das korrigierte Volumen herangezogen. Nach 
der Erstbelastung wird der aufgebrachte Druck im Mo-
dell auf 1 kPa reduziert und dann gegebenenfalls eine 
Wiederbelastung aufgebracht.
Die Versuchsergebnisse sind in korrigierter Form dar-
gestellt. Es wird angenommen, dass die Sonde bei 
Druck P1 gemäß Auswertung an der Bohrlochwan-
dung anliegt. Das gemessene Volumen bei Anliegen 
des Drucks P1 wird in den Ergebnisdarstellungen von 
dem tatsächlich gemessenen Volumen abgezogen. Bei 
Anliegen der Sonde ergibt sich so rechnerisch ein Vo-
lumen „0“, entsprechend der numerischen Simulation, 
die von einem perfekten Bohrloch und einem perfekten 
Anliegen der Sonde bei einem Volumen „0“ ausgeht.
Der in den Ergebnissen dargestellte Druck ist effektiv. 
Der gemessene und protokollierte totale Druck muss in 
der Gegenüberstellung mit den numerischen Ergebnis-
sen also mindestens um den hydrostatischen Wasser-
druck verringert werden. Auf der anderen Seite kann 
der gemessene Druck auch durch Druck P1 korrigiert 
werden, wenn angenommen wird, dass die Sonde tat-
sächlich erst bei diesem Druck mit dem Bohrloch in Kon-
takt ist. Beide Ansätze für die Druckkorrektur sind ext-
rem. In der Auswertung wird deshalb ein graues Band 
gezeigt, welches den Bereich zwischen den möglichen 
Druckkorrekturen in der Ergebnisdarstellung abdeckt.
Die Pressiometerversuche wurden wiederum mittels 
axialsymmetrischer Modellierung und Verwendung des 
HSs-Modells nachberechnet. Die in der Nachberech-
nung verwendeten Baugrundmodelle für die neun Pres-
siometerbohrungen wurden auf Grundlage der übermit-
telten Ansatzhöhen der Pressiometerbohrungen, den 
Bautagesberichten sowie den Ergebnissen naheliegen-
der Kernbohrungen erstellt. Bild 10 zeigt exemplarisch 
drei FE-Modelle zur Nachberechnung der Versuche.
Zur gewählten Diskretisierung des Problems ist anzu-
merken, dass Studien zur Diskretisierung des Problems 
vorgenommen wurden, welche ergaben, dass die in 
Bild  10 dargestellte Diskretisierung des Problems hin-
reichend genaue Ergebnisse liefert, d. h. mittels einer 
Netzverfeinerung wurden praktisch identische Ergeb-
nisse erzielt. Im Detail kann festgestellt werden, dass 
die Anordnung zweier 15-knotiger Elemente über die 
Höhe der zentralen Messzelle und der Schutzzellen aus-
reichend ist und sich einzelne Pressiometerversuche 
innerhalb einer Bohrung nicht gegenseitig beeinflus-
sen, weshalb die Pressiometerversuche verschiedener 
Höhenlagen innerhalb einer Bohrung im numerischen 
Modell gleichzeitig durchgeführt werden können.
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Alle Berechnungen wurden mit einem maximalen tole-
rierbaren Fehler von 1 % durchgeführt. In Bild 11 sind die 
Ergebnisse der numerischen Simulation (blaue Linie) 
den Ergebnissen aus Pressiometerversuch P9 (graues 
Band) gegenübergestellt. Alle Versuche wurden mit 
den aus der Nachberechnung der Bohrpfähle abgelei-
teten Kennwerten nachgerechnet.
Bild 10: Axialsymmetrische FE-Modelle für Pressiometerbohrung PB1, PB6 und PB9
Figure 10: Axial symmetric FE model for the back analysis of pressiometer tests
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Bild 11: Typische Ergebnisse der Nachberechnung; hier: Pressiometerversuch P9 im Bochinger Horizont (Gipskeuper)
Figure 11: Back analysis of pressiometer test P9; results for Bochinger Horizont (Gipskeuper)
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4 Abfangung des DB-Direktions-
gebäudes
Underpinning of the DB Head Office 
building
Exemplarisch für die vielen interessanten Problemstel-
lungen, welche bei der Berechnung für die Neuordnung 
des Bahnknotens Stuttgart zu lösen sind, soll in diesem 
Kapitel auf die Unterfangung des denkmalgeschützten 
Teils des ehemaligen DB-Direktionsgebäudes einge-
gangen werden. Das DB-Direktionsgebäude wurde im 
Jahr 1914 fertiggestellt und im Zuge der Neuordnung 
des Bahnknotens Stuttgart 2012 teilweise abgerissen. 
Der erhaltenswerte denkmalgeschützte Teil des Gebäu-
des liegt teilweise über dem neuen DB-Tunnel Nord-
kopf und muss während der Bautätigkeiten gesichert 
werden: Die Lasten des Gebäudes werden vor dem 
Baugrubenaushub des DB-Tunnels Nordkopf über eine 
Abfangplatte, Pfahlkopfplatten und Bohrpfähle sowie 
einer HDI-Wand, welche gleichzeitig den Baugruben-
verbau darstellt, in den Baugrund unterhalb der Grün-
dungssohle des neuen DB-Tunnels abgeleitet (Bild 12). 
Nach Fertigstellung des neuen DB-Tunnels Nordkopf 
wird die DB-Direktion auf der neuen Tunneldecke ab-
gesetzt.
4.1 Anforderungen an die FE-Berechnung
Requirements for the FE calculation
Die Ergebnisse der numerischen Berechnungen wer-
den u. a. zur Dimensionierung des Pressensystems her-
angezogen. Eine detaillierte Abbildung des Bauablaufs 
inkl. Umsetzung des Bahndirektionsgebäudes auf die 
Decke des DB-Tunnels Nordkopf ist notwendig. Als Be-
sonderheit in der Modellierung sind die verwendeten 
Pfahlkopfplatten zu nennen, welche sowohl aus Struktur- 
elementen als auch aus Volumenelementen bestehen. 
Die flachen Strukturelemente haben einen Abstand von 
0,5  m zur Decke des DB-Tunnels Nordkopf, die Volu-
menelemente liegen auf der Decke auf. Das Umsetzen 
der Last auf die Tunneldecke kann so durch Aktivierung 
der volumenbasierten Pfahlkopflatten und Deaktivie-
rung der entsprechenden Plattenelemente geschehen. 
Der den DB-Tunnel Nordkopf durchdringende Teil der 
Gründungspfähle wurde mit Konnektoren, d. h. Punkt-
zu-Punkt- Koppelbedingungen, realisiert.
Bild 12: Abfangung des DB-Direktionsgebäudes
Figure 12: Underpinning of the DB Head Office building
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4.2 HDI-Wand unter dem Bahndirektions-
gebäude
Pressure-grouted wall beneath the  
DB Head Office building
Die unter dem ehemaligen DB-Direktionsgebäude her-
zustellende HDI-Wand ist in Bild 13 skizziert. Gemäß Ent-
wurfsplanung schließt diese Wand an die Tunnelröhren 
der Stadtbahnlinie U12 an, welche unter dem DB-Tunnel 
Nordkopf verläuft. Die resultierenden Kontaktspannun-
gen zwischen HDI-Wand und dem Stadtbahntunnel aus 
Eigengewicht der HDI-Wand und Lastabtrag von oben 
können in guter Näherung durch analytische Betrach-
tungen ermittelt werden. Die FE-Berechnung identifi-
ziert jedoch die Hebung der Tunnelröhren als Folge des 
Baugrubenaushubs (hier ca. 13 m Aushub) als die we-
sentliche Ursache der berechneten Kontaktspannung: 
Die HDI-Wand stellt ein Widerlager für die sich aufgrund 
der Aushubentlastung hebenden Tunnelröhren dar. Die 
berechnete Größe der auf den Tunnel einwirkenden 
Kontaktspannung hängt somit maßgeblich von folgen-
den Größen ab:
1. Entlastungssteifigkeit des Baugrunds
2. Abstand HDI-Wand – Stadtbahntunnelröhren
Zu 1.: Die (elastische) Entlastungssteifigkeit wird im ge-
gebenen Fall von der angesetzten Steifigkeit bei klei-
nen Dehnungen dominiert. Zur besseren Identifikation 
dieser Steifigkeit wurde eine angrenzende Aushubsitu-
ation nachberechnet und mit Ergebnissen geophysika-
lischer Messungen korreliert.
Zu 2.: Im Zuge der Berechnungen wurde der Abstand 
zwischen HDI-Wand und Stadtbahntunnelröhren vari-
iert. Da diese Berechnungsvarianten vorab nicht be-
kannt waren, sind im 3D-Modell keine entsprechenden 
Flächen oder Volumina vorgesehen, welche zur Ände-
rung des Abstandes herangezogen werden könnten. 
Das nachträglich Zufügen solcher Flächen und Volu-
mina in ein bestehendes Modell ist prinzipiell möglich, 
ist in der Regel jedoch als kritisch anzusehen, da im 
Zuge der neuen Geometrieverschneidungen Fehler 
im bestehenden Modell auftreten können, die oftmals 
schwer zu identifizieren sind. Die Autoren haben des-
halb im Zuge der hier beschriebenen Berechnungen 
ein elastisch-plastisches Materialmodell für die HDI-
Wand erstellt, bei welchem die Tunnelachsen, der 
Tunnelradius und der Abstand zwischen Tunnel und 
HDI-Wand als Eingabeparameter definiert sind. Für 
jeden berechneten Gaußpunkt in der HDI-Wand wird 
dann zunächst geprüft, ob der zu berechnende Punkt 
innerhalb der HDI-Wand oder im gewählten Abstand 
zwischen HDI-Wand und Tunnelröhre liegt. In letzte-
ren Fall werden dann anstelle der HDI-Parameter die 
Parameter des gewöhnlich anstehenden Gipskeupers 
verwendet. Da die Materialgrenze nun auch in einzel-
nen Elementen verlaufen kann (siehe Darstellung in 
Bild 13), ist bei Verwendung dieser Methode ein relativ 
feines Netz zu wählen.
Bild 13: Abstand HDI-Wand–Tunnel (links: 1 m, rechts: 2 m), im Materialmodell definiert 
Figure 13: Wall-tunnel distance (left: 1 m, right: 2 m) defined through dedicated material model
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5 Fazit
Conclusions
In vorliegendem Beitrag wurden Berechnungen zur 
Boden-Bauwerk-Interaktion, welche im Zuge der Neu-
ordnung des Bahnknotens Stuttgart durchgeführt wur-
den, vorgestellt. Die Herausforderungen liegen hier 
in der Komplexität und der Größe des Bauvorhabens 
sowie den schwer zu greifenden Materialparametern 
des Stuttgarter Untergrunds (Gipskeuper). Der geome-
trischen Komplexität wird mit der Bearbeitung geeigne-
ter Teilmodelle und einem geeigneten Mix aus 2D- und 
3D-Berechnungen Rechnung getragen. Die Berech-
nungsergebnisse werden in Form von Bettungsmoduln 
und Ersatzfedersteifigkeiten an die Tragwerksplanung 
übergeben. Obwohl dieser Prozess iterativ durchge-
führt wird, handelt es sich bei Bettungsmoduln um eine 
schlecht definierte Schnittstelle. Ein Ziel zukünftiger 
Entwicklungen sollte daher sein, das Modell der Trag-
werksplanung mit dem Modell der Boden-Bauwerk-
Interaktion zu verschmelzen bzw. eine geeignetere 
Schnittstelle einzuführen.
3D-Modellierungen im hier gezeigten Umfang und De-
tailierungsgrad haben den Vorteil, dass die Ergebnisse 
neben dem Gebrauchstauglichkeitsnachweis für viel-
fältige andere Anwendungen herangezogen werden 
können, z. B. zur Dimensionierung von Pressen oder 
der Festlegung der Tunnelüberhöhung. Variantenunter-
suchungen sind ebenso möglich. Der Nachteil hierbei 
ist allerdings, dass Änderungen der Geometrie bei kom-
plexen 3D-Modellen problematisch sind. Im vorliegen-
den Fall wurde deshalb ein Materialmodell entwickelt, 
das auf Gaußpunktebene die Materialeigenschaften 
abhängig von einer zuvor gewählten Geometrie wählt.
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 Reiner/Schuppener    Gründungsbeurteilung und Sicherung des Weserwehres in Bremen
 Knieß      Verfahren zur Untersuchung von Spanngliedern
59/86 Samu       Ein Beitrag zu den Sedimentationsverhältnissen im Emder Fahrwasser 
und Emder Hafen
 Armbruster/Venetis    Der Einfluß von zeitweilig überstauten Polderflächen auf das Grundwasser
 Müller/Renz     Erfahrungen bei der Untersuchung von Dükern und Durchlässen
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59/86 Hein      Über das Korrosionsverhalten von Stahlspundwänden im Mittellandkanal
60/87 Rohde      25 Jahre Außenstelle Küste
 Dietz      Untersuchungen in den Tidemodellen der Außenstelle Küste
 Kiekbusch      Entwicklung des Hamburger Bodenmechanischen Labors der BAW
 Schuppener     Erfahrungen mit Bodenmechanischen Laborversuchen an Klei
 Manzke      Erd- und grundbauliche Beratung beim Bau des Elbeseitenkanals
 Schuppener/Eißfeldt    Standsicherheitsbeurteilung der Gründungen alter Wasserbauwerke
 Alberts      Wanddickenmessungen an Stahlspundwänden
 Harten      Das Staustufenmodell Weserwehr bei Bremen
 Giese       Aufbau eines hydraulischen Tidemodells für das Lagunengebiet von 
Abu Dhabi
 Fahse      Traceruntersuchungen in der Natur
 Samu       Geomorphologische Untersuchungen im Bereich der Brammerbank und 
des Krautsander Watts in der Unterelbe
 Jensen       Überlegung zur künftigen Entwicklung der Sturmflutwasserstände an der 
Nordseeküste
61/87 Teil I:   Beiträge zum Ehrenkolloquium für Herrn Prof. Gehrig am 27. März 1987
 Lohrberg       Prof. W. Gehrig und seine Bedeutung für die Entwicklung des Modell-
versuchswesens in der WSV
 Garbrecht       Erosion, Transport, Sedimentations-Probleme und Überlegungen im Altertum
 Mosonyi      Geschiebeprobleme bei Hochdruckwasserkraftwerken
 Vollmers      Probleme bei der praktischen Berechnung des Geschiebebe triebs
 Nestmann/Bachmeier     Anwendung von Luftmodellen im strömungsmechanischen Versuchswesen 
des Fluß baus
 Teil II: 
 Haferburg/Müller     Instandsetzung der Mittellandkanalbrücke 144 b über die Weser in Minden
62/88 Weichert       Kenngrößen von Bentonit-Zement-Suspensionen und ihre Bedeutung 
für die Eigenschaften von Dichtungswandmaterialien
63/88 40-Jahre Bundesanstalt für Wasserbau
64/88 Rohde-Kolloquium am 9. Mai 1988
 Keil       Zur Untersuchung von Naturvorgängen als Grundlage für Ausbau und 
Unterhaltung der Bundeswasserstraßen im Küstenbereich
 Holz      Moderne Konzepte für Tidemodelle
 Vollmers      Reflexionen über Modelle mit beweglicher Sohle
 Festakt „40 Jahre Bundesanstalt für Wasserbau“ am 8. November 1988
 Knieß       Einführungsansprache beim Festakt zur 40 Jahr-Feier der BAW am 08.11.88
 Knittel      Ansprache anläßlich des 40jährigen Jubiläums der BAW in Karlsruhe am 08.11.88
 Lenk      Verantwortungsprobleme im Wasserbau
 Vortragsveranstaltung „Umwelt und Wasserstraßen“ am 8. November 1988
 Zimmermann/Nestmann    Ströme und Kanäle als Ingenieurbauwerke oder gestaltete Natur
 Schulz       Standsicherheiten, Bemessungskriterien und Normen - Kontraindikationen 
eines naturnahen Flußbaus?
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64/88 Lankenau       Technische Zwänge, Entwicklungen und Notwendigkeiten bei  
modernen Wasserstraßen
 Reinhardt       Rechtliche Zwänge, Entwicklungen und Notwendigkeiten bei modernen 
Wasserstraßen
 Kolb       Grundsätze der Landschaftsplanung bei der Gestaltung von 
Wasserstraßen
 Larsen      Notwendiges Umdenken beim Ingenieur in Ausbildung und Praxis
 Kennedy       Sediment, flood-control and navigation aspects of the Three Gorges 
Project, Yangtse river, China
65/89 Schröder      Auswirkung der Harmonisierung des EG-Binnenmarktes auf das Bauwesen
 Flach      Normung für das Bauwesen im Rahmen eines europäischen Binnenmarktes
 Litzner       Welche Auswirkungen haben die vorgesehenen europäischen Regelungen 
auf die deutschen Stahlbeton-Bestimmun gen
 Hallauer      Die Entwicklung der Zusammensetzung von Beton für Wasserbauten
 Bayer      Einsatz der Betonbauweise bei Offshore-Bauwerken
 Lamprecht     Verwendung von Beton bei Wasserbauten in der Antike
 Rassmus      Entwicklung des Stahlbrückenbaus am Nord-Ostsee-Kanal (NOK)
 Roehle       Der technische Fortschritt bei der Konstruktion und betrieblichen Ausbildung 
von Stahlwasserbauverschlüssen
 Wagner       Untersuchung von Stahlwasserbauverschlüssen, vergleichende Auswertung 
und Folge rungen
66/89 Mühring       Entwicklung und Stand der Deckwerksbauweisen im Bereich der Wasser- 
und Schiffahrtsdirektion Mitte
 Bartnik       Entwicklung und Stand der Deckwerksbauweisen im Bereich der Wasser- 
und Schiffahrtsdirektion West
 Paul, W.      Deckwerksbauweisen an Rhein, Neckar, Saar
 Paul, H. J.      Deckwerke unter ausführungstechnischen Gesichtspunkten
 Möbius      Abrollen von Geotextilien unter Wasser
 Saggau      Deichschlußmaßnahme Nordstrander Bucht
 Laustrup      Dünensicherungsmaßnahmen an der dänischen Nordseeküste
 de Groot       Allgemeine Grundlagen zur Standsicherheit des Untergrundes unter Deckwerken
 Oumeraci      Zur äußeren Beanspruchung von Deckschichten
 Richwien       Seegang und Bodenmechanik - Geotechnische Versagensmechanismen 
von Seedeichen
 Köhler      Messungen von Porenwasserüberdrücken im Untergrund
 Bezuijen      Wasserüberdruck bei Betonsteindeckwerken
 Sparboom       Naturmaßstäbliche Untersuchungen an einem Deckwerk im  
Großen Wellenkanal
 Heerten      Analogiebetrachtungen von Filtern
 Hallauer      Baustoffe für Deckwerke
 Saathoff      Prüfung an Geotextilien
 Schulz      Überblick über neue nationale und internationale Empfehlungen
67/90 Hein      Zur Korrosion von Stahlspundwänden in Wasser
 Kunz      Risikoorientierte Lastkonzeption für Schiffsstoß auf Bauwerke
 Pulina/Voigt      Untersuchungen beim Umbau und Neubau von Wehranlagen an 
Bundeswasser straßen
 Zimmermann     Zur Frage zulässiger Querströmungen an Bundeswasserstraßen
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67/90 Tsakiris       Kombinierte Anwendung der Dezimalklassifikation und von Titelstichwörtern 
zur Inhaltserschließung von Dokumenten 
68/91 Knieß      Erweiterte Bundesanstalt für Wasserbau
 Alf/Theurer      Prognose zur Entwicklung des Ladungspotentials für die Binnen-
schiffahrt in den neuen Bundesländern
 Schulz      Zur Mobilisierung von Bewehrungskräften in nichtbindigen Böden
 Ehmann      Bauwerksmessungen am Beispiel des Weserwehres
 Hamfler       Temperatur- und Dehnungsmessungen während der Erhärtungsphase 
des Betons
 Hauß      Verwendbarkeit von Waschbergen im Verkehrswasserbau
 Köhler/Feddersen     Porenwasserdruckmessungen in Böden, Mauerwerk und Beton
69/92 Ohde      Nachdruck seiner Veröffentlichungen zu „Bodenmechanischen Problemen“
 Themenkreise    Bodenmechanische Kennwerte, Erddruck, Standsicherheit, Sonstige Pro-
bleme und Gesamtdarstellungen
70/93 Knieß      90 Jahre Versuchsanstalt für Wasserbau
 Pulina       Bestimmung der zulässigen Strömungsgröße für seitliche Einleitungs-
bauwerke an Bundeswasserstraßen
 Köhler u. a. m.     Wellenamplitudenmessungen mittels videometrischer Bildverarbeitung
 Kuhl      Die Geschiebezugabe unterhalb der Staustufe Iffezheim von 1978 - 1992
 Siebert      Simulation von Erosion und Deposition mit grobem Geschiebe unterhalb 
     Iffezheim
 Nestmann      Oberrheinausbau, Unterwasser Iffezheim
71/94 Nestmann/Theobald     Numerisches Modell zur Steuerung und Regelung einer Staustufenkette 
am Beispiel von Rhein und Neckar
 Dietz/Nestmann     Strömungsuntersuchungen für das Eider-Sperrwerk
72/95 Vorträge zum OHDE-Kolloquium „Prakische Probleme der Baugrunddynamik“ am 14. September 1995
 Fritsche      Modellversuche zur Bestimmung des dynamischen Verhaltens von  
     Fundamenten
 Huth      Modellierung des zyklischen Materialverhaltens von Lockergestein
 Holzlöhner     Einfluß des Bodens beim Schiffsstoß auf Bauwerke
 Schuppener     Eine Proberammung vor einer Stützwand mit unzureichender Standsicherheit
 Palloks/Zierach      Zum Problem der Prognose von Schwingungen und Setzungen durch 
Pfahlrammungen mit Vibrationsrammbären
 Haupt      Sackungen im Boden durch Erschütterungseinwirkungen
 Zerrenthin/Palloks      Beiträge zur Prognose von Rammerschütterungen mit Hilfe von 
Fallversuchen
 Palloks/Dietrich      Erfahrungen mit Lockerungssprengungen für das Einbringen von 
Spundbohlen im Mergelgestein
 Huber     Ein Beitrag zur Erschütterungsausbreitung bei Zügen
 Achilles/Hebener      Untersuchungen der Erschütterungsemission für den Ausbau von Straßen-
bahnstrecken mit angrenzender historischer Bebauung
73/95 Westendarp      Untersuchungen und Instandsetzungsmaßnahmen an den Massivbau-
teilen des Eidersperrwerkes
 Dietz       Strömungsverhältnisse, Kolkbildung und Sohlensicherung am 
Eider-Sperrwerk
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73/95 Heibaum       Sanierung der Kolke am Eidersperrwerk - Geotechnische Stabilität von Deck-
werk und Untergrund
74/96  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Flußbauliche Untersuchungen zur Stabilisierung der Erosions-
strecke der Elbe“ am 9. März 1995
 Faist       Langfristige Wasserspiegelsenkungen und Grundsätze der Strom-
baumaßnahmen in der Erosionsstrecke der Elbe
 Glazik       Flußmorphologische Bewertung der Erosionsstrecke der Elbe unterhalb 
von Mühlberg
 Faulhaber      Flußbauliche Analyse und Bewertung der Erosionsstrecke der Elbe
 Schmidt       Ergebnisse neuerer Untersuchungen zu Gewässersohle und Feststoff-
transport in der Erosions strecke
 Alexy       Hydronumerische Untersuchungen zur Felsabgrabung und zum Einbau 
von Grundschwellen in der Elbe bei Torgau
 Fuehrer      Untersuchungen der Einsinktiefe von Bergfahrern im Stromabschnitt Torgau
 Schoßig       Sohlenstabilisierung der Elbe km 154,62 - 155,70 im Bereich der Torgauer 
Brücken – praktische Durchführung -
 Kühne      Sohleninstandsetzung im Stromabschnitt Klöden (El-km 188,8 - km 192,2)
75/97 Abromeit       Ermittlung technisch gleichwertiger Deckwerke an Wasserstraßen  
und im Küstenbereich in Abhängigkeit von der Trockenrohdichte der 
verwendeten Wasserbausteine
 Alberts/Heeling      Wanddickenmessungen an korrodierten Stahlspundwänden -  
Statistische Datenauswertung zur Abschätzung der maximalen Abrostung -
 Köhler       Porenwasserdruckausbreitung im Boden, Messverfahren und Berech- 
nungsansätze
76/97  Vorträge zum BAW-Kolloquium zur Verabschiedung von LBDir a. D. Prof. Dr.-Ing. Schulz  
und zur Amtseinführung von LBDir Dr.-Ing. B. Schuppener am 18. Oktober 1996
 Krause      Ansprache anläßlich der Verabschiedung von Prof. Dr.-Ing. Schulz
 Schwieger       Monitoringsystem zur Überwachung der Fugendichtigkeit an der 
Schleuse Uelzen
 Köhler      Boden und Wasser - Druck und Strömung
 Armbruster-Veneti     Leckageortung an Bauwerken der WSV mittels thermischer Messungen
 Schulz      Rückblick auf 23 Jahre Geotechnik in der BAW
 Schuppener     Gedanken zu den zukünftigen Aufgaben der Geotechnik in der BAW
77/98 Armbruster-Veneti et al.    Das Schawan-Wehr in Karelien - Zustand und Lebensdauer
 Fuehrer       Untersuchungen zur hydraulischen Beanspruchung der Wasserstraßen 
durch die Schiffahrt
 Jurisch       Untersuchung der Genauigkeiten von Tachymeter- und DGPS-Ortungen 
zur Ermittlung hydraulischer und hydrologischer Daten in Flüssen
 Lasar/Voigt     Gestaltung des Allerentlastungsbauwerkes I am MLK
78/98 50 Jahre Bundesanstalt für Wasserbau
79/98  Vorträge zum gemeinsamen Kolloquium von BAW und BfG  
„Eisbildung und Eisaufbruch auf Binnenwasserstraßen“ am 26. Mai 1998
 Heinz      Konzeptionelle Überlegungen zur Nutzung der Wasserstraßen bei Eis
 Barjenbruch     Wärmehaushalt von Kanälen
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79/98 Klüssendorf-Mediger    Prognose von Eiserscheinungen auf ostdeutschen Wasserstraßen
 Brydda       Chancen eines garantierten Ganzjahresverkehrs auf mitteleuropäischen 
Kanälen
 Busch      Eissituation an den Wasserstraßen der WSD Süd
 Voß      Eisbildung und Eisaufbruch auf den Binnenwasserstraßen der WSD Ost
 Rupp       Eisbrechende Fahrzeuge und deren Einsatzmöglichkeiten bei 
Eisbedeckung
 Kaschubowski     Eisfreihaltung mit Luftsprudelanlagen
 Sachs      Tauchmotorpropellerpumpen zur Eisfreihaltung von Stemmtoren
 Alexy      Eisdruck auf Kanalbrücken
 Alexy      Optimierung der Eisabführung an Brücken
80/99  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Donauausbau Straubing-Vilshofen / vertiefte Untersuchungen“ 
am 14. Oktober 1999
 Kirchdörfer      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - Ziele, 
Varianten, Organisationsstruktur
 Hochschopf      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - 
Baumaßnahmen Naturversuch Sohlendeckwerk
 Jurisch/Orlovius     Durchführung und Rohdatenauswertung
 Strobl       Steinschlaguntersuchungen zur Ermittlung vertikaler Sicherheitsabstände 
in der Schifffahrt
 Zöllner       Fahrdynamische Untersuchungen der Versuchsanstalt für Binnenschiffbau 
e. V., Duisburg, zum Donauausbau Straubing - Vilshofen 
 Neuner       Untersuchungen zu den horizontalen Sicherheitsabständen in einem mit 
Buhnen geregelten Flussabschnitt
 Nestmann      Luftmodelluntersuchungen zu Kolkverbaumaßnahmen
 Kellermann      Donauausbau Straubing - Vilshofen - vertiefte Untersuchungen - 1D-Modell-
verfahren - Modelltechnik, 3D-Untersuchungen, Buhnen, flussmorpholo-
gische Änderungen
 Söhngen      Fahrdynamische Modelluntersuchungen
 Roßbach/Kauppert    Physikalischer Modellversuch Isarmündung
81/00 Dienststelle Ilmenau
 Beuke       Festvortrag - Bauinformatik als Verbundstelle zwischen Bauingenieur-
wesen und Informatik
 Siebels      Wie kam es zum Standort Ilmenau
 KSP Engel und     Neubau der Dienststelle der Bundesanstalt für Wasserbau in Ilmenau 
 Zimmermann Architekten
 Siebels       Kunstwettbewerb für den Neubau der Dienststelle der Bundesanstalt für 
Wasserbau in Ilmenau
 Paul      Erwartungen der WSV an die BAW-Dienststelle in Ilmenau 
 Bruns      Informations- und Kommunikationstechnik - Perspektiven und Visionen - 
 Bruns      Zur Geschichte der Datenverarbeitung in der BAW
 Fleischer       Zur Begutachtung der Standsicherheit alter, massiver Verkehrswasserbauten
 Palloks      Die Entwicklung der Aufgaben des Referats Baugrunddynamik (BD)
 Palloks       Bericht über das BAW - Kolloquium „Setzungen durch Bodenschwingungen“ 
in der Außenstelle Berlin am 29. September 1999
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82/00 Oebius       Charakterisierung der Einflussgrößen Schiffsumströmung und Propeller-
strahl auf die Wasserstraßen
 Zöllner      Schiffbauliche Maßnahmen zur Reduzierung der Sohlbeanspruchung
 Rieck/Abdel-Maksoud/    Numerische Berechnung der induzierten Geschwindigkeiten eines  
 Hellwig    Binnenschiffes im Flussbett bei Bergfahrt
 Fuehrer/Pagel      Formparameter- und Tiefgangseinflüsse auf die erreichbare Schiffsge-
schwindigkeit und schiffsinduzierte Sohlströmung im allseitig begrenzten 
Fahrwasser – Ergebnisse der 3D-Modellierung der Schiffsumströmung 
nach FANKAN
 Willamowski      Anwendung hydraulischer und fahrdynamischer Bewertungskriterien  
zur Beurteilung der Befahrbarkeit von Flüssen am Beispiel der  
Unteren Saale
 Söhngen/Heer      Einfluss des mittleren Rückströmungsfeldes auf den Geschiebetransport 
am Beispiel des Rheins bei Westhoven
 Abromeit       Deckwerksschäden durch Verockerung des geotextilen Filters und 
Sanierungsmethode
 Alexy       Ermittlung der Kolktiefen und der erforderlichen Sohlenbefestigung im 
Bereich einer Brückenbaustelle in der Elbe
 Faulhaber      Veränderung von hydraulischen Parametern der Elbe in den letzten 100 Jahren
 Hentschel/Kauther     Hochgeschwindigkeitsvideokamera im wasserbaulichen und geo- 
technischen Versuchswesen
 Gladkow/Söhngen      Modellierung des Geschiebetransports mit unterschiedlicher Korngröße 
in Flüssen
 Glazik       Historische Entwicklung des wasserbaulichen Modellversuchswesens in 
den Versuchsanstalten Berlin-Karlshorst und Potsdam
83/01  Vorträge zum BAW-Kolloquium „Instandhaltung der Wasserbauwerke - eine Kernaufgabe der 
WSV?“, Abschiedskolloquium für Herrn LBDir R. Wagner am 22. März 2001
 Aster      Bauwerksinstandsetzung und Kernaufgaben - Ein Widerspruch?
 Hermening      Anforderungen der WSV an die BAW bezüglich der Beratung bei der 
Instandhaltung der Anlagen
 Kunz/Bödefeld     Von der Bauwerksinspektion zum Bauwerksmanagement
 Westendarp     Betoninstandsetzung - Neue Anforderungen und Entwicklungen
 Strobl/Wildner     Injektion mit hydraulischem Bindemittel im porösen Massenbeton
 Meinhold      Instandsetzungsmöglichkeiten und -grenzen für Stahlwasserbauten
 Binder      Arbeits- und Umweltschutz bei Korrosionsschutzarbeiten
 Beuke      Gestalterische Aspekte bei der Modernisierung der Schleuse Woltersdorf
84/02  10 Jahre deutsch-russische Kooperation im Bereich der Binnenwasserstraßen 1991-2001, 
Vorträge aus Symposien 9. September 2001 in Sankt Petersburg  
und 11. Dezember 2001 in Karlsruhe (in deutscher und russischer Sprache)
 Butow       Zusammenarbeit der Sankt-Petersburger Staatlichen Universität für 
Wasserkommunikationen mit der Bundesanstalt für Wasserbau
 Armbruster     Ausgewählte Aspekte der Zusammenarbeit auf dem Gebiet der Geotechnik
 Kljujew       Deformationen der Schleusenkammerwände an der 
Wolga-Ostsee-Wasserstraße
 Ogarjow/Koblew     Zustand und Entwicklungsperspektiven der Kaspi-Schwarzmeer-Wasserstraße
 Radionow      Rekonstruktion des Moskau-Kanals 
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84/02 Bödefeld      Auswertung der Bauwerksinspektion
 Dettmann/Zentgraf    Pegelabhängige Fahrspurberechnung in fließenden Gewässern
 Kemnitz      Modellierung des Geschiebetransports in Flüssen
 Kemnitz       Untersuchung von Schleusenfüllsystemen am Beispiel der neuen Hafen-
schleuse Magdeburg
 Lausen      Numerische 3D-Simulation der Moselstaustufe Lehmen
 Odenwald       Prüfung und Beurteilung der Baugrubenabdichtung für den Schleusenneu-
bau Uelzen II im Elbe-Seitenkanal
 Paul      Donauausbau Straubing - Vilshofen
 Stenglein      Unterhaltungskonzept für den freifließenden Rhein 
85/02  Oberflächendichtungen an Sohle und Böschung von Wasserstraßen 
Empfehlungen zur Anwendung von Oberflächendichtungen an Sohle und Böschung von Wasserstraßen 
Kolke an Gründungen / Scour of Foundations - Workshop 5 der XV. Internationalen Tagung über Boden-
mechanik und Geotechnik in Istanbul im August 2001 (in deutscher und englischer Sprache)
 Annandale et al.     Fallstudien zur Kolkbildung / Scour Case Studies
 Heibaum       Geotechnische Aspekte von Kolkentwicklung und Kolkschutz /  
Geotechnical Parameters of Scouring and Scour Countermeasures
 Richardson et al.      Praktische Berechnungen zu Kolken an Brücken in den USA /   
United States Practice for Bridge Scour Analysis
 Schiffbautechnisches Kolloquium der Bundesanstalt für Wasserbau am 24./25. April 2002
 Bielke       Funktionale Leistungsbeschreibung bei der Ausschreibung von 
Wasserfahrzeugen
 Dobinsky/Sosna     Einsatz dieselelektrischer Schiffsantriebe
 Lenkeit/Stryi     Modernisierung der Fähren entlang des NOK
 Stumpe      Verlängerung MzS MELLUM
 Garber      Entwicklung eines Sandhobels
 Claußen       Entwickung und Einsatz von flachgehenden Aufsichts- und Arbeitsschiffen 
(Typ Spatz)
 Kühnlein      Modellversuchswesen im Schiffbau
 Germer      Antifouling (TBT-Alternativen)
 Christiansen     Umweltverträgliche Schmierstoffe und Hydrauliköle
 Hoffmann      Fächerlot- und Sonarsysteme
 Preuß      Einsatz von AIS/VDR an Bord
86/03 Themenschwerpunkt: Wasserbau im Küstenbereich
 Jürges/Winkel     Ein Beitrag zur Tidedynamik der Unterems
 Lang      Ein Beitrag zur Tidedynamik der Innenjade und des Jadebusens
 Schüttrumpf/Kahlfeld    Hydraulische Wirkungsweise des JadeWeserPorts
 Schubert/Rahlf     Hydrodynamik des Weserästuars
 Boehlich      Tidedynamik der Elbe
 Seiß/Plüß      Tideverhältnisse in der Deutschen Bucht
 Winkel      Das morphologische System des Warnow-Ästuars
 Rudolph      Sturmfluten in den deutschen Ästuaren
 Liebetruth/Eißfeldt    Untersuchungen zur Nautischen Sohle
 Uliczka/Kondziella      Dynamisches Fahrverhalten extrem großer Containerschiffe unter 
Flachwasserbedingungen
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86/03 Bielke/Siebeneicher    Entwicklung, Planung und Neubau von Wasserfahrzeugen
 Heyer      Zur Bedeutung mathematischer Modelle im Küstenwasserbau
 Lang      Analyse von HN-Modell-Ergebnissen im Tidegebiet
 Weilbeer       Zur dreidimensionalen Simulation von Strömungs- und Transportprozessen 
in Ästuaren
 Malcherek       Vom Sohlevolutions- zum vollständigen Morphologiemodell:  
Eine Road Map zur SediMorph-Entwicklung
 Vierfuss      Seegangsmodellierung in der BAW
87/04 Grundlagen zur Bemessung von Böschungs- und Sohlensicherungen an Binnenwasserstraßen 
88/05  Principles for the Design of Bank and Bottom Protection for Inland Waterways  
(Englische Fassung des Mitteilungsblatts Nr. 87/2004)
89/06 Massive Wasserbauwerke nach neuer Norm
 Kunz      Bemessungsphilosophie für massive Wasserbauwerke 
 Westendarp     Expositionsklassen von Wasserbauwerken
 Allers/Maier/Fleischer    Vergleichende Beispielrechnung Schleuse Sülfeld
 Bödefeld     Bemessungsbeispiel Schleuse Hohenwarthe
 Becker       Bemessungsbeispiel für einen Durchlass (Stever-Durchlass) nach neuem 
Regelwerk 
 Lünsmann/Linse;     Bemessungsbeispiel Wehranlage Raffelberg 
 Bödefeld
 Westendarp      Hinweise zu Beton und Betonausführung bei Wasserbauwerken
 Literatur
90/07 Wasserbauliches Versuchswesen
 Grimm/Kemnitz/     Entwicklungsstand der physikalischen Modelluntersuchung von Schleusen
 Seiter/Sengstock/Voigt  und Wehren
 Hentschel      Hydraulische Flussmodelle mit beweglicher Sohle
 Faulhaber       Neue Methoden der aerodynamischen Modellierung flussbaulicher 
Fragestellungen
 Maas/Mulsow/Putze     Verfahren der optischen Triangulation zur räumlich-zeitlich aufgelösten 
Bestimmung von Wasserspiegelhöhen in hydraulischen Modellen
 Weitbrecht/Muste/     Geschwindigkeitsmessungen mit Particle-Image-Velocimetry: Labor- und 
 Creutin/Jirka  Feldmessungen
 Henning/Sahrhage/   3D-PTV – Ein System zur optischen Vermessung von Wasserspiegellagen 
 Hentschel   und Fließgeschwindigkeiten in physikalischen Modellen
 Hentschel      Ein Finite-Differenzen-Verfahren zur Strömungsanalyse
 Ettmer      Physikalische Modellierung von Kolkprozessen
 Wenka/Köhler      Simultane Druck- und 3D-Geschwindigkeitsmessungen im Porenraum 
einer Kiessohle
 Söhngen/Dettmann/    Modelluntersuchungen zur Ermittlung der erforderlichen horizontalen
 Neuner   Sicherheitsabstände von Binnenschiffen zu Uferböschungen
91/07 Einsatz von Schlauchwehren an Bundeswasserstraßen
 Gebhardt       Stand der Schlauchwehrtechnik, Anwendungsbeispiele und 
Betriebserfahrungen
 Gabrys      Bemessung und Konstruktion der Verankerungen von Schlauchwehren
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91/07 Maisner      Werkstoffe für Schlauchmembrane
 Gebhardt/Kemnitz     Hydraulische Bemessung von Schlauchwehren
 Meine       Bundeswasserstraße Aller – Schlauchverschlüsse für das Allerwehr 
Marklendorf; Bau- und Funktionsbeschreibung, erste Erfahrungen
 Reuter       Ersatzneubau Wehr Bahnitz – Varianten, Planung und Bau eines 
Schlauchwehres
 Kamuf      Untersuchungen zur Beschädigung durch Vandalismus
 Gebhardt/Stamm     Analyse von Schadensfällen an bestehenden Schlauchwehranlagen
 Poligot-Pitsch/Moreira    The French Experiment of an Inflatable Weir with Steel Gates
92/10 Bödefeld       Rissmechanik in dicken Stahlbetonbauteilen bei abfließender Hydrata- 
tionswärme
  BAWMitteilungen:   ISSN 2190-9199
93/11 Bautechnische und geotechnische Aspekte beim Schleusenbau
 Reschke       Instandsetzung unter Betrieb mit einem schnell erhärtenden Spritzbeton - 
Probemaßnahme Schleuse Feudenheim
 Meinhold       Kollisionsbeanspruchungen im Stahlwasserbau – Untersuchungen zum 
Schiffsstoß auf Schleusentore und abzuleitende Maßnahmen
 Steffens/Anna/Enders    Schleusen-Stemmtore in faserverstärkter Kunststoff-Bauweise
 Bödefeld/Reschke      Verwendung von Beton mit rezyklierten Gesteinskörnungen bei 
Verkehrswasserbauten
 Herten/Saathoff      Geotechnische Aspekte bei der Planung und beim Bau der neuen 
Schleuse Bolzum am Stichkanal Hildesheim
 Montenegro/Hekel     Wasserhaltung für die Baugrube der neuen Schleuse in Bolzum – Anwendung 
der Beobachtungsmethode in einem Kluftgrundwasserleiter
94/11 Geohydraulische Aspekte bei Bauwerken der WSV
 Odenwald   Vom Schadensfall am Elbe-Seitenkanal zum Merkblatt  
     Standsicherheit von Dämmen an Bundeswasserstraßen
 Schuppener   Das Normen-Handbuch zu Eurocode 7 und DIN 1054:2011 
     – Grundlagen von Dämmen an Bundeswasserstraßen
 Odenwald   Neuerungen im Merkblatt Standsicherheit von Dämmen an  
     Bundeswasserstraßen (MSD), Ausgabe 2011
 Laursen   Nachweis gegen Fugenerosion gemäß dem Merkblatt  
     „Standsicherheit von Dämmen an Bundeswasserstraßen“
 Odenwald   Numerische Berechnung der Dammdurchströmung
 Ratz/Odenwald  Dränagen zur Erhöhung der Standsicherheit von Bauwerken  
     in Kanaldämmen
 Fuchs   Dränagen unter der Asphaltdichtung des Main-Donau-Kanals
 Laursen/Odenwald  Grundwassermessungen an der Mainschleuse Eddersheim
 Nuber/Lensing  Untersuchung der Trockenlegung der Schleusen  
     Kummersdorf und Neue Mühle
 Lensing/Laier  Grundsätze für eine Grundwasserbeweissicherung von  
     Baumaßnahmen der WSV
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95/12 „Johann-Ohde-Kolloquium“, Karlsruhe, 7./8. Mai 2012
 Heinzelmann  Begrüßung und Einführung
 Kayser   Dimensionierung von Ufersicherungen mit Deckwerken unter Beachtung 
     der Belastungsintensität
 Fleischer/Eisenmann Möglichkeiten und Grenzen pflanzlicher Ufersicherungen an Wasserstraßen
 Mittelbach/Pohl  Böschungsdeckwerke unter Wellenbelastung
 Zerrenthin   Erschütterungen und Setzungen bei Rammarbeiten
 Wegener/Herle  Ermittlung von Scherdehnungen durch Schwingungsmessungen und 
     numerische Berechnungen
 Mittelbach/Konietzky/ Ultraschallmessungen bei Triaxialversuchen – Laborversuche und 
 Baumgarten   numerische Simulation
 Nitzsche/Herle  Vergleich von gemessenen und numerisch nachgerechneten Verformun- 
     gen bei spannungspfadgesteuerten Triaxialversuchen
 Nacke/Hleibieh/Herle Mechanisches Verhalten von Rüttelstopfsäulen in weichen Böden
 Baumbach   Ergebnisse axial-zyklischer Belastungsversuche unter Schwell- und 
     Wechsellasten an Mikropfählen in Ton
 Bergholz/Herten  Proberammungen und Probebelastungen von Spundwänden am DEK-Nord
 Hekel/Odenwald  Bohrlochversuche zur Bestimmung der Gebirgsdurchlässigkeit von Fels
 Schober/Odenwald  Der Einfluss eines Auflastfilters auf die Bruchmechanik beim hydraulischen 
     Grundbruch
96/12 Automatisierte Abfluss- und Stauzielregelung
 Schmitt-Heiderich  Motivation zum FuE-Vorhaben „Optimierungsverfahren für die Parametri- 
     sierung von Reglern der automatisierten Abfluss- und Stauzielrege- 
     lung (ASR)“
 Hörter   Anforderungen der Wasser- und Schifffahrtsverwaltung an die automa- 
     sierte Abfluss- und Stauzielregelung (ASR)
 Arnold/Schmitt-Heiderich/ Parametrisierung von Reglern zur automatisierten Abfluss- und Stauziel 
 Sawodny   regelung (ASR) – Stand von Wissenschaft und Technikl
 Schmitt-Heiderich/  Der Einfluss der Stellorgane auf die Abfluss- und Stauzielregelung (ASR) 
 Gebhardt/Wohlfart
 Schmitt-Heiderich/  Der Einfluss der Regelstrecke Stauhaltung auf die Abfluss- und Stauziel- 
 Gebhardt   regelung (ASR)
 Gebhardt/Schmitt-  Einfluss von Messgrößen auf die Regelgüte und Möglichkeiten zur 
 Heiderich/Zhang  Filterung relevanter Informationen
 Wohlfart/Gebhardt  Automatisierung der Abfluss- und Stauzielregelung durch Model-Based 
     Design und automatische Codegenerierung
 Schmitt-Heiderich/  Verfahren zur Parametrisierung von PI-Reglern einer automatisierten 
 Belzner   Abfluss- und Stauzielregelung
 Gebhardt/Wohlfart  Die automatische Regelung einer Stauhaltungskette – Von den Vorunter- 
     suchungen bis zur Inbetriebnahme der automatisierten Modelstaustufen
97/13 Die Deichrückverlegung bei Lenzen an der Elbe
 Faulhaber   Charakteristik der Elbe zwischen Havelmündung und Dömitz
 Damm   Deichrückverlegung Lenzen-Wustrow – Geschichte und Umsetzung 
     im Rahmen eines Naturschutzgroßprojektes
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 Schmidt   Die Deichrückverlegung Wustrow-Lenzen – Planung und Umsetzung 
     aus Sicht des Bauherrn
 Faulhaber/Bleyel/Alexy Übersicht der hydraulisch-morphologischen Modelluntersuchungen 
     zwischen 1995 und 2010
 Alexy   Numerische Modelluntersuchungen zu den Auswirkungen der Deichrück- 
     verlegung Lenzen und von geplanten Verlandanpflanzungen
 Schmid/Niesler  Durchführung und Aufbereitung von Naturmessungen im Bereich
     der Deichrückverlegung Lenzen
 Faulhaber   Zusammenschau und Analyse von Naturmessdaten
 Montenegro   Untersuchung des Wirkungszusammenhangs zwischen Abfluss- 
     dynamik und Grundwasser
 Rommel   Anthropogen beeinflusste Ufer- und Vorlandentwicklung an der 
     Unteren Mittelelbe
 Schneider   Historische Aspekte der wasserbaulichen Prägung des Abschnittes 
     um Lenzen
98/15 Numerische Methoden in der Geotechnik
 Schweiger/Tschuchnigg Ermittlung von Sicherheitsfaktoren mit der FE-Methode durch Reduktion 
     der Scherfestigkeitsparameter – Neue Erkenntnisse
 Hohberg   Standsicherheitsnachweis für Lehnenviadukte und Stützmauern an 
     Berghängen
 von Wolffersdorff  Modellierung von Geogittern und deren Interaktion zum umgebenden 
     Boden mit numerischen Methoden
 Pucker   Zur Ermittlung von P-y-Kurven in granularen Böden mit der Finite- 
     Elemente-Methode
 Kaya/Grabe   Numerische Untersuchungen zur Bodenverschleppung und Spaltbildung 
     infolge Spundwandeinbringung in Dichtungsschichten
 Heins/Grabe/Hamann Numerische Simulation einer Bodenverbesserungsmaßnahme infolge 
     Rütteldruckverdichtung
 Montenegro/Stelzer/ Parameterstudie zum Einfluss von Gasbläschen im Grundwasser auf 
 Odenwald   Porenwasserdruck und effektive Spannung bei Auflast- oder Wasser- 
     spiegeländerungen
 Bauer/Reul   Numerische Untersuchungen zum Einfluss von Sandeinlagerungen in 
     weichen bindigen Böden auf den Pfahlseitendruck
 Brinkgreve/Bürg/  Beyond the Finite Element Method in Geotechnical Analysis
 Andreykiv/Lim
 Hamad/Moormann  Dropping Geocontainers in Water
 Stefanova/Grabe  Numerische Simulationen der Boden-Wasser-Interaktion mittels eines 
     Zweiphasenmodells im Rahmen der Smoothed Particle Hydrodynamics 
     (SPH)
 Domes/Benz  Entwicklung eines numerischen Modells zur Simulation der Zementfiltra- 
     tion während der Herstellung von Verpressankern
 Henke/Hao/Matthiesen/ Numerische Untersuchungen zur Baugrube Schleuse Lüneburg unter 
 Rother   Berücksichtigung des benachbarten Schiffshebewerks
 Benz/Wehnert  Neuordnung des Bahnknotens Stuttgart – Simulation der Boden-Bauwerk- 
     Interaktion
